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Avant-propos 



«Quels que soient leurs gouts, quels que soient leurs interits, les futurs inge'nieurs civils doivent 
apprendre a construire. La plupart d'entre eux bdtiront un jour des bdtiments ou des ponts. II est done 
essentiel que tous se forment dans le domaine des structures. Pour gagner leur enthousiasme, il est 
indispensable que Van de I'ingenieur leur soit prdsente de maniere rationnelle et analytique; e'est ainsi 
qu'ils pourront acquirxr I 'esprit de synthese inherent a leur formation. » (Extrait de la preface, signee en 
novembre 1977 par le Professeur Jean-Claude Badoux, de la partie A des polycopies de 1'ICOM.) 

Ce volume du Traite de Genie Civil s'inscrit dans la ligne des polycopies de 1'ICOM elabores jadis 
sous la direction du Professeur Jean-Claude Badoux, qui a su creer Pinfrastructure et transmettre la 
motivation necessaires pour rSdiger et publier nos connaissances. Cet ouvrage traite des notions 
fondamentales et des methodes de dimensionnement relatives a la construction metallique. II constitue 
par ailleurs la base des deux autres volumes consacres a la construction metallique, dans lesquels le contenu 
de cet ouvrage est applique a la conception et au dimensionnement des halles et batiments (vol. 11) et 
des ponts metalliques et mixtes acier-beton (vol. 12). L'ensemble des volumes 10 a 12 s'adresse a la fois 
aux etudiants en tant que support aux cours qui leurs sont donnes, et aux ing^nieurs desireux d' avoir un 
apercu aussi complet que possible de la conception et du dimensionnement des structures metalliques en 
general, et plus particulierement des halles, des batiments et des ponts. 

Le but de ce volume est de dormer au lecteur les elements necessaires a une bonne comprehension du 
comportement physique des elements de charpente metallique ainsi que de leurs assemblages, afin de 
permettre leur dimensionnement a 1' aide de modeles de calcul realistes. Son contenu est fortement influence 
par les notes de cours et 1'expenence acquise lors de l'enseignement de cette matiere. Cet ouvrage ne 
constitue pas un lexique exhaustif, mais repr^sente un ensemble de connaissances, enrichies notamment 
par des r6sultats de travaux de recherche internationaux, necessaires a la conception et au dimensionnement 
des structures metalliques. 

La structuration de ce volume permet de distinguer les parties relatives aux principes de base des 
verifications de la securite structurale et de P aptitude au service (chap. 1 a 3), au dimensionnement elastique 
et plastique d' elements metalliques et mixtes (chap. 4 a 6), au dimensionnement d'assemblages (chap. 7 
a 9), a la theorie de la stabilite (chap. 10 a 12) et aux notions fondamentales de la fatigue des details de 
construction en acier (chap. 13). De nombreux exemples numeriques completent la matiere traitee, afin 
d'illustrer au mieux son application pratique. Si les normes SIA ont servi de base aux principes de 
dimensionnement utilises dans cet ouvrage, des complements d'information relatifs aux Eurocodes ont 
ete inclus dans le texte, afin d'aider le lecteur a faire un pas en direction de la prochaine generation de 
normes qui sera uulisee dans l'ensemble de l'Europe, y compris en Suisse. Les exemples numeriques ont 
ete adaptes aux Eurocodes par le Professeur Jacques Brozzetti, du Centre technique industriel de la 
construction metallique (CTICM), a St R6my les Chevreuse (France); ils sont, pour cette premiere edition, 
regroup6s dans une brochure annexe a cet ouvrage. 

Ce volume est le fruit d'un important travail effectue par un grand nombre de personnes, membres ou 
non de PICOM-Construction metallique. Les auteurs tiennent a remercier chaleureusement l'ensemble de 
ces personnes de leur precieux apport lors de la preparation de ce volume, en particulier MM. Jean- 
Francois Ricci et Pascal Damon pour la mise au point des exemples numeriques, MM. Vincent Haesler, 
Bertrand Voutaz et Michel Crisinel pour la redaction de certaines parties, ainsi que M. le Professeur 
Jacques Brozzetti pour le contrdle des complements relatifs aux Eurocodes et pour Padaptation des exem- 
ples numeriques. Les remerciements s'adressent egalement aux nombreux ingenieurs, dont M. Pierre- Alain 



Dumusque, qui ont relu une version preliminaire d'un ou de plusieurs chapitres, ainsi qu'aux dtudiants 
qui contribuent, ann6e apres annee, a ameliorer notre enseignement. Les auteurs tiennent egalement a 
exprimer leur reconnaissance a MM. Maurice Fiaux et Christian Mtiller pour Pexcellente presentation 
graphique des figures illustrant cet ouvrage, aux personnes, dont M"* Marianne Cachin, qui ont contribu6 
a la saisie du texte, ainsi qu'a M. Olivier Babel, des Presses polytechniques et universitaires romandes, 
pour la lecture finale du texte. 

Lausanne, avril 1994 Manfred A. Hirt et Rolf Bez 
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1.1 Objectifs de l'ouvrage 

Le present ouvrage constitue, dans la collection du Traite de Genie Civil, le premier volume des trois 
ouvrages consacr6s a la construction metallique, a savoir : 

• Volume 10 : Construction metallique / Notions fondamentales et methodes de dimensionnement. 

• Volume 1 1 : Charpentes metalliques / Conception et dimensionnement des halles et batiments. 

• Volume 12 : Ponts en acier / Conception et dimensionnement des ponts metalliques et mixtes 

acier-beton. 

Ces trois volumes s'adressent a la fois aux etudiants en tant que support des cours qui leurs sont donnes, 
et aux praticiens desireux d'avoir un apercu aussi complet que possible des domaines de la construction 
metallique relatifs aux structures de halles, de batiments et de ponts. lis ont €ti constitues sur la base des 
cours polycopids de l'ICOM [1.1] [1.2] [1.3] [1.4]. 

Le but de ce volume 10 est de presenter les notions fondamentales et les methodes de dimen- 
sionnement relatives a la construction metallique. Les principes de dimensionnement exposes dans cet 
ouvrage se basent sur la pratique courante Suisse (utilisation des normes SIA). lis sont cependant com- 
pletes par ceux exposes dans les Eurocodes, afin de tenir compte de l'etat actuel (1994) des travaux de 
normalisation europeens dans le domaine de la construction metallique. Des exemples numeriques sont 
int6gr6s dans la plupart des chapitres afin d'illustrer de facon aussi concrete que possible les divers sujets 
abordds. L'ensemble de la matiere de ce volume 10 represente les connaissances de base necessaires a la 
comprehension des volumes 11 et 12. 



1.2 Structuration et contenu 

Cet ouvrage comporte un total de treize chapitres, qui peuvent etre regroup^s en cinq parties 
(tab. 1.1), dont le contenu est prdsente ci-apres : 

• La partie relative aux principes de base contient les notions fondamentales necessaires au 
dimensionnement d'61ements metalliques ou d'assemblages. Outre l'introduction a cet ouvrage 
(chap. 1), elle comprend les principes de dimensionnement et les charges a considerer (chap. 2), 
ainsi que les caracteristiques et les particularites des matdriaux et des produits utilises couramment 
en construction metallique (chap. 3). 

• La partie concernant le dimensionnement d'elements metalliques et mixtes acier-beton prdsente 
d'abord les principes de base necessaires a la determination de la resistance de sections soumises a 
un effort normal, a un moment de flexion, a un effort tranchant, a un moment de torsion ou a une 
interaction d'efforts (chap. 4). Cette matiere est ensuite utilisee pour effectuer le dimensionnement 
des elements fiechis (chap. 5) et comprimes (chap. 6). 

• La partie traitant du dimensionnement d'assemblages est constituee de deux chapitres relatifs aux 
principaux moyens d'assemblage utilises en construction metallique, a savoir les soudures 
(chap. 7) et les boulons (chap. 8), et d'un chapitre dans lequel la modeiisation et le dimension- 
nement des assemblages sont abordes (chap. 9). 

• La partie relative a la thiorie de la stabilite presente les bases theoriques du flambage (chap. 10), 
du d6versement (chap. 1 1) et du voilement (chap. 12). Le contenu de cette partie a ete etabli d'une 
part pour alleger les chapitres oCt ces notions sont utilisees, et d'autre part pour regrouper les 
theories a la base des phenomenes d'instabilite. 
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• La derniere partie aborde finalement la question de la fatigue des details de construction en acier 
(chap. 13). La theorie relative a ce phenomene est donnee dans ce volume car il peut influencer 
des Elements de structure aussi bien dans le domaine des halles et batiments que dans celui des 
ponts. 

Enfin, une brochure separee regroupe la quasi-integralit£ des exemples numeriques, presents dans 
chaque chapitre, adaptes aux Eurocodes. 



Tableau 1.1 Structuration du volume 10 du Traite de Genie Civil. 



Parti **Q 


Chapitres 


Principes de base 


1. Introduction 

2. Principes de dimensionnement 

3. Materiaux 


Dimensionnement d'elements 


4. Resistance en section 

5. Elements flechis 

6. Elements comprim€s 


Dimensionnement d'assemblages 


7. Soudures 

8. Boulons 

9. Assemblages 


Theorie de la stability 


10. Flambage 

11. Deversement 

12. Voilement 


Fatigue 


13. Fatigue 



1.3 Documents de reference 

Les notions fondamentales de resistance des materiaux et de statique presentees dans les volumes 1 
a 6 du Traite de Genie Civil servent de base a la theorie exposee dans cet ouvrage. Si les considerations 
theoriques abordees dans les differents chapitres de ce livre sont independantes des normes, ces 
dernieres, qui sont encore propres a chaque pays, influencent cependant directement le principe de 
dimensionnement. Dans cet ouvrage, nous avons repris les principes de dimensionnement definis dans les 
normes suisses pubises par la Society Suisse des ingenieurs et architectes (SIA) a Zurich. Les normes 
suivantes ont ainsi ete utilisees comme r6f6rence : 

• SIA 160 « Actions sur les structures porteuses» (1989), 

• SIA 161 Constructions metalliques» (1990), 

• SIA 162 «Ouvrages en Wton» (1993). 

Dans les parties de texte traitant du dimensionnement, nous avons ajoute (en italique defacon a les 
mettre en evidence) des informations concernant les mithodes de calcul prescrites par les Eurocodes, si 
celles-ci se diffirenciaient de celles des normes SIA. Le but de ces complements d' informations est 
double : d'une part montrer au lecteur que le concept de dimensionnement utilisi dans les Eurocodes est 
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souvent tres proche de celui utilise' dans les normes SIA, et d'autre part le familiariser avec I'utilisation 
des Eurocodes. Nous avons utilise comme riftrence les documents suivants, publies par le Comite 
Europeen de Normalisation a Bruxelles : 

• Eurocode 1 «Bases de calcul et actions sur les structures » (version de 1993), 

• Eurocode 2 «Calcul des structures en beton» ( 1991 ), 

• Eurocode 3 «Calcul des structures en acier» ( 1 992), 

• Eurocode 4 «Calcul des structures mixtes acier-biton» ( 1 992 ). 

A c6te des normes citees ci-dessus, nous nous refererons egalement souvent a certaines publications 
du Centre Suisse de la Construction M6tallique (SZS) a Zurich. Elles constituent en effet une reference 
indispensable pour les valeurs numenques des caractenstiques des sections ainsi que pour la resistance 
des moyens d'assemblages (soudures, boulons et goujons), et fournissent par ailleurs egalement une aide 
de calcul utile pour la determination de la resistance au flambage et au d£versement. II s'agit des tables 
SZS suivantes : 

• SZS C5 «Tables pour la construction m£tallique» (1992), 

• SZS C4.1 «Tables de dimensionnement pour la construction m6tallique» (1991). 

Les documents mentionnes ci-dessus (normes SIA 160 a 162, Eurocodes 1 a 4 et tables SZS C5 et 
C4.1) ne sont plus cites dans la liste des references bibliographiques situee a la fin de chaque chapitre, 
etant donn6 qu'il s'agit d'ouvrages constituant une reference de base pour l'ensemble de ce volume. La 
liste des references situee a la fin de chaque chapitre contient toutes les publications refdrencdes entre 
crochets dans le texte, selon leur ordre d'apparition. 

1.4 Conventions 

j 

1.4.1 Terminologie et typographic 

Conform6ment a la convention utilis6e dans l'ensemble de la collection du Traite de Genie Civil, la 
terminologie et les conventions typographiques suivantes ont 6t€ adoptdes : 

• Cet ouvrage se subdivise en chapitres (chap.) reper6s par un titre a un chiffre, en sections (sect.) 
reperees par un titre a deux chiffres, et en paragraphes (§) rep6res par un titre a trois chiffres. 

• Les Equations hors texte sont numerotees continflment par chapitre et reperees par deux chiffres 
places entre parentheses (exception : les equations tirees des Eurocodes ne sont pas numerotees). 
Dans le texte, une numerotation entre parentheses, par exemple (1.4), fera toujours reference a une 
equation. 

• La num6rotation des figures (fig.) et des tableaux (tab.) est continue a l'interieur de chaque 
chapitre. C'est ainsi que la figure 1.2 vient apres le tableau 1.1, ou que le tableau 2.7 vient apres la 
figure 2.6. 

• L'italique maigre a 6t€ utilise dans le texte pour mettre en evidence certains termes ainsi que pour 
les mots ou expressions etrangers. 

Comme cela a dejct e~te dit a la section 1.3, un paragraphe entier en italique maigre correspond a 
des informations relatives aux Eurocodes. 

• L'italique gras a quant a lui ete utilise lorsque qu'un nouveau terme est cite pour la premiere fois : 
cela permet d'identifier l'endroit oil il est definit. Tous les termes en italique gras sont repris dans 
l'index figurant a la fin de cet ouvrage. 
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1.43, Axes 

Le systeme d'axes utilise dans cet ouvrage est identique a celui qui a 6t6 adoptd dans les normes SIA 
et les tables SZS. La convention gendrale pour les axes des 616ments structuraux est la suivante 
(fig. 1.2(a)) : 

• axe x : axe longitudinal de Moment, 

• axe y : axe de la section transversale, 

• axez : axe de la section transversale. 

Les deformations dans la directions des axes x, y et z sont d6signees respectivement par u, v et w. 

Pour les sections transversales, on utilise d'une maniere generate la convention suivante (fig. 1.2(b)) : 

• axe y : axe parallele aux ailes (ou au petit cote" pour les profiles creux rectangulaires), 

• axe z : axe perpendiculaire aux ailes (ou au petit cdte" pour les profile's creux rectangulaires), 

pour les cornieres : 

• axey : axe parallele a la plus petite aile, 

• axez : axe parallele a la plus grande aile, 

et si n6cessaire (pour les cornieres et autres sections non sym6triques) : 

• axe r\ : axe principal de forte inertie, s'il ne correspond pas avec l'axe y, 

• axe £ : axe principal de faible inertie, s'il ne correspond pas avec l'axe z. 

La convention d'axes utilisie dans les Eurocodes est identique a celle citee ci-dessus, a I'exception 
des axes principaux r\etC„ qui sont designes respectivement par u et v. 



T -0 ,L 

Z 1 z 

(a) Element structural (b) Sections transversales. 

Fig. 1.2 Conventions d'axes pour les elements structuraux. 

1.43 Notations et signes 

Une liste d6taill6e des notations utilis^es est donn£e a la fin de cet ouvrage. Elles sont en gdneral 
conformes a celles utilis6es dans les normes SIA et les tables SZS; les dventuelles exceptions sont 
signalees lors de leur emploi. 

Les notations utilisees dans les complements d'informations relatifs aux Eurocodes sont conformes a 
ces derniers, mime si elles different parfois de celles utilisees dans le reste de cet ouvrage. Cette facon 
defaire a ete choisie afin de rendre la consultation des Eurocodes plus facile. 

En ce qui concerne les signes, un effort de traction est admis positif et un effort de compression 
n£gatif. Le signe des moments est fixe' de facon conforme aux regies habituelles de la statique (regie 
du tire-bouchon et moment dessine du cot6 de la fibre tendue). Ces conventions de signes ne doivent 
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cependant pas etre appliqu6es aveugl^ment dans tous les cas, car certaines formules d'interaction 
s'appliquent avec la valeur absolue des efforts. De telles exceptions sont cependant signalees dans le 
texte. 

1.4.4 Unites 

Cet ouvrage est basd sur le systeme international d'unit£s (SI), dont les unites de base sont le metre, le 
kilogramme et la seconde. Le newton [N] est l'unite de force correspondant a une acceleration de 1 m/s 2 
appliquee a une masse de 1 kg. C'est ainsi que les unites suivantes sont utilisees de facon systdmatique : 

• dimension : millimetre (mm) ou metre (m), 

• charge ponctuelle : kilonewton (kN) ou newton (N), 

• charge rdpartie : kilonewton par m 2 (kN/m 2 ) ou kilonewton par metre courant (kN/m), 

• contrainte : newton par millimetre carre" (N/mm 2 ). 

Pour eviter une eventuelle confusion dans le domaine des unites, ces dernieres sont rappelees dans les 
exemples numeriques. Cela a egalement pour avantage d'encourager a une certaine rigueur, ce qui permet 
souvent d'eviter des erreurs pour l'ordre de grandeur des r6sultats de calcul. 



1.5 Historique de la construction metallique 

Un historique detailie de la construction metallique est fait dans les volumes 11 et 12 pour les 
domaines des halles, des batiments et des ponts. Les ouvrages [1.5] [1.6] [1.7] donnent quelques indi- 
cations sur des realisations marquantes dans le domaine de la construction metallique. Nous nous conten- 
terons de relever ici certains faits qui ont marque le developpement de la construction metallique : 

1750 : Industrialisation de l'acier fondu. 

1779 : Premier pont metallique concu par Abraham Darby : pont arc de Coalbrookdale sur la 

Severn (Angleterre) en fonte coulee, de 3 1 m de portee. 
1 80 1 : Premiere veritable ossature metallique de batiment (poutres et colonnes) en Angleterre. 
1881 : Decouverte et developpement de la soudure a l'arc eiectrique. 

1889 : Realisation, a Paris, de la tour Eiffel (structure rivetee de 300 m de hauteur) a l'occasion 

de l'Exposition universelle. 
1931 : Construction de l'Empire State Building a New York : ossature en acier de 380 m de 

hauteur. 

1931 : Utilisation de fils etires a froid (resistance a la traction de 1520 N/mm 2 ) dans la 
construction a New York, par l'ingenieur suisse O.H. Ammann, du George Washington 
Bridge de 1067 m de portee. 

1973 : Construction du World Trade Center a New York : deux batiments de 1 10 6tages hauts 

de 410 m chacun. 

1974 : Construction de la Sears Tower a Chicago : batiment de 109 etages d'une hauteur totale 

de442m. 

1981 : Realisation du Humber Bridge a Hull (Grande-Bretagne) : pont suspendu de 1410 m de 
portee centrale. 

1998 (?) : Fin prevue de la construction du Akashi Kaikyo Bridge au Japon : pont suspendu de 
1990 m de portee centrale. 
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1.6 Concept de dimensionnement 

S'il ne nous a pas sembte indispensable de donner dans ce volume un historique d6taill6 de la 
construction m6tallique, il nous apparait utile d'examiner ici 1'evolution du concept de dimensionnement 
utilise en construction metallique, afin de permettre de mieux comprendre celui qui est utilise' 
actuellement. Cette section constitue par ailleurs 6galement une introduction au chapitre 2, ou les 
principes de dimensionnement sont abordds plus en detail. 

1.6.1 Principes 

Lors de chaque projet de construction, les buts a atteindre peuvent de facon generate se delink ainsi : 

• fournir au maitre de l'ouvrage une construction qui reponde a ses attentes relatives a l'utilisation 
qu'il veut en faire, 

• garantir aux utilisateurs de cette construction un niveau de security adequat. 

Pour atteindre ces deux buts, il est necessaire de proc6der par etapes. Les normes en definissent les 
grandes lignes suivantes, d6veloppees plus en detail a la section 2.2 : 

• Un dialogue entre le maitre de l'ouvrage, rarchitecte et l'ingenieur doit avoir lieu afin de preciser 
l'utilisation souhaitee de la construction projjet6e. Les rdsultats de ce dialogue sont a consigner 
dans le plan d'utilisation. Ce document servira de base a l'application de mesures permettant 
d'atteindre le premier but cit6 ci-dessus (aptitude au service). 

• L'ingenieur est alors responsable, avec l'architecte, de ddfinir un plan de sicurite, qui contiendra 
toutes les mesures prises ainsi que les bases des calculs a effectuer pour atteindre le deuxieme but 
(security structurale). 

• Lors de la reception de la construction par le maitre de l'ouvrage, un programme de surveillance et 
d'entretien lui sera remis, afin qu'il soit conscient des regies d'utilisation necessaires pour respecter 
les plans d'utilisation et de securite pr£alablement definis. 

La figure 1.3 met en evidence qu'il est done particulierement important de distinguer, lors du dimen- 
sionnement d'une structure sur la base des plans d'utilisation et de security, entre les verifications : 

• de la security structurale, 

• de l'aptitude au service. 

Ces deux aspects du dimensionnement sont considered plus en detail dans les paragraphes suivants, en 
commencant d'abord par la securite structurale, qui a 6t6 durant longtemps le seul critere examine. 




Fig. 1.3 Bases du concept de dimensionnement. 
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1.6.2 Securite structural 

Jusqu'a l'apparition de la norme de construction metallique SI A 161 de 1979, la methode de calcul 
utilisee alors etait celle des contraintes admissibles. On se basait sur un comportement parfaitement 
eiastique du materiau. Les contraintes resultant des sollicitations dues a des charges «effectives» etaient 
compares a des fractions de la resistance des materiaux, qui differaient d'ailleurs selon les 
«combinaisons de charges» utilisees : 

<*eff ^ Oadm (11) 

a e ff : contrainte due a des charges effectives 
<*adm '■ contrainte admissible du materiau 

A partir de 1979, cette methode de calcul a et6 abandonee au profit du concept selon lequel il 
existait, pour toute structure, une certaine probability de mine. Le probleme rfsidait alors dans le choix de 
la valeur pouvant etre raisonnablement admise. On s'est alors borne a garder la meme «marge de 
securite» qu'avant, en adoptant un facteur de security y unique. La modification du concept des normes a 
egalement entraine une modification du concept de calcul : la methode des contraintes admissibles a ete 
remplacee par celle des etats limites (ce qui a permis l'introduction du calcul plastique), et la verification 
ne s'est plus faite avec des contraintes, mais en comparant les sollicitations avec une resistance : 

yS <, R (1.2) 

y : facteur de securite unique 
5 : solicitation 
R : resistance 

Avec ce nouveau concept de dimensionnement, la verification de l'aptitude au service £noncee au 
paragraphe 1.6.1 est devenue necessaire, car la verification de la securite structurale avec (1.2) ne 
garantissait pas forcement un bon comportement en service de la structure. 

C'est redition 1989 de la norme SIA 160, concernant les actions sur les structures porteuses, qui a 
introduit des facteurs de charge variant selon le type de charges et selon la situation de risque examinee. 
L'6dition de 1990 de la norme de construction metallique SIA 161 s'est alors basee sur ce concept, 
identique a celui des Eurocodes, ou Ton compare les valeurs de dimensionnement des sollicitations et de 
la resistance : 

S d <L R d (1.3) 

Sd : valeur de dimensionnement des sollicitations etablies avec des facteurs de charge 
R d : valeur de dimensionnement de la resistance etablie avec un facteur de resistance 

Le detail du concept de dimensionnement exprime par (1.3) est donne a la section 2.4. 

1.6 J Aptitude au service 

La verification de l'aptitude au service, complement indispensable a la verification de la securite 
structurale, doit principalement permettre de garantir l'aptitude au fonctionnement, la durabilite et un bon 
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aspect de la structure. II s'agit en quelque sorte de prouver l'aptitude de l'ouvrage et de ses dements a 
remplir leurs fonctions en service de facon adequate. 

Les consequences d'un non-respect de ces exigences sont nettement moins importantes que celles 
provoqu^es en cas de mine, ou il s'agit de prot6ger des vies humaines : cela devrait en principe n'occa- 
sionner que des dommages materiels. La structure et ses elements peuvent done etre controls avec un 
concept de verification different de celui utilise pour la verification de la securite structural : il s'agit de 
comparer l'effet d'une sollicitation de service avec une valeur limite sans faire intervenir de facteurs de 
charge ou de resistance : 

f(Sser)Zflim d-4) 
f(S ser ) : valeur calcuiee avec la sollicitation de service S ser 

fli m : valeur limite convenue avec le maitre de l'ouvrage ou definie dans une norme 
Le detail du concept de verification exprime par (1 .4) est donne a la section 2.3. 
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2.1 Introduction 



Le dimensionnement de toute structure doit reposer sur un concept clair, definissant les types de 
verifications a effectuer pour garantir son aptitude au service et sa securite structurale (fig. 2.1). Ces 
bases de dimensionnement n'ont pendant longtemps pas ete tres explicites. Elles ont, de plus, ete 
d6velopp6es de maniere distincte selon le type de materiau de construction (beton, acier, bois, ...). Un 
concept general, ind6pendant du type de materiau, n'a ete etabli que tres recemment, ce qui permet 
d'utiliser pour l'ensemble du domaine de la construction des bases de dimensionnement coherentes. En 
Suisse, ces bases de dimensionnement sont contenues dans la norme SIA 160 « Actions sur les structures 
porteuses», qui sert de reference aux normes de construction propres a chaque type de materiau [2.1]. 
Dans les Eurocodes, les bases de construction (basis of design) sont definies dans l'Eurocode 1. 



Aptitude au service Securite 1 structurale 




Fig. 2.1 Elements intervenant sur 1' aptitude au service et sur la securite' structurale d'une construction. 



Le but de ce chapitre est de definir les principes des differentes verifications a faire pour assurer 
l'aptitude au service et la securite structurale des structures metalliques. La reference aux normes citees 
ci-dessus est forcement n6cessaire, car elles seront utilisees pour effectuer ces verifications. II est 
cependant encore plus important de connaitre les principes qui sont derriere ces verifications, car 
l'ingenieur doit rester celui qui comprend la signification des m6thodes utilises pour le dimensionnement 
d'une structure. C'est pour atteindre cet objectif que les points suivants sont abordes dans ce chapitre : 

•** Section 2.2. Les notions d'aptitude au service et de securite structurale sont d'abord definies de 
facon generale. Ceci permet de mettre en evidence l'importance du dialogue necessaire entre le 
maitre de l'ouvrage, l'architecte et l'ingenieur pour que les buts a atteindre lors de la realisation 
de l'ouvrage le soient effectivement. 

• Sections 2.3 et 2.4. Les reflexions a faire et les documents qui doivent 6tre elabores pour permettre 
une bonne execution des ouvrages sont definis tant pour l'aptitude au service que pour la securite 
structurale. 

• Section 2.5. Les principales charges et actions a considerer sont brievement presentees, pour definir 
les elements de base necessaires a la comprehension des exemples num6riques. Les charges plus 
specifiques aux halles et aux batiments sont detainees dans le volume 1 1, tandis que celles relatives 
aux ponts le sont dans le volume 12. 
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• Section 2.6. Le principe de l'analyse d'une structure est aborde pour montrer l'importance des 
hypotheses faites concernant la modeiisation de ses elements. L'influence de la demarche appliquee 
pour determiner les efforts int6rieurs et la resistance de la structure sur les diff6rentes m6thodes 
de calcul utilisables y est egalement examinee. 

Pour permettre une bonne comprehension du contenu de ce chapitre et de la suite de ce volume, il 
est important de definir d'emblee les termes d' action et de sollicitation : 

- Une action correspond d'une facon generate a une force ou a un couple du a une charge (perma- 
nente, d'exploitation, climatique, etc.), ou bien a une deformation (effet thermique, deplacement 
d'appui, etc.) imposee a une structure. 

- Une sollicitation est determinee a partir de la connaissance des actions par des methodes 
appropriees d' analyses effectuees sur une modeiisation aussi correcte que possible de la structure. 
Elle correspond a l'effet d'une action dans un element structurel, et s'exprime par un effort normal, 
un effort tranchant ou par un moment de flexion. 

H est important de preciser que 1' application des notions abordees ici ne se limite pas aux structures 
metalliques. Ce chapitre devrait done aider de facon generate dans les reflexions et les choix qui doivent 
Stre faits lors de l'6tude et du dimensionnement d'une structure quelconque. 

2.2 Buts et moyens 
2.2.1 Buts a atteindre 

Lors de chaque projet de construction, les buts a atteindre peuvent de facon generate se definir ainsi : 

• fournir au maitre de l'ouvrage une construction qui reponde a ses attentes concernant l'utilisation 
qu'il veut en faire, 

• garantir aux utilisateurs de cette construction un niveau de securite adequat. 

Ces deux buts gen6raux ne pourront etre atteints que s'il y a une bonne definition des taches et une 
bonne transmission des informations entre les differents intervenants. Ceci peut Stre mis en evidence en 
examinant les etapes suivantes du processus de construction : 

• Au debut de la phase de planification de l'ouvrage, un dialogue entre le maitre de l'ouvrage d'une 
part, et l'architecte et/ou l'ingenieur d'autre part doit avoir lieu pour preciser l'utilisation souhaitee 
de la construction projetee. D'entente avec l'ingenieur, un plan d 'utilisation est alors etabli (le 
paragraphs 2.3.3 traite en detail du contenu de ce document). 

• L'ingenieur est ensuite responsable, avec l'architecte, de definir leplan de sicuriti (§ 2.4.3), ainsi 
que les plans qui serviront de base a l'execution de l'ouvrage. Un programme de contrdle pour 
l'execution sera egalement etabli, afin d'avoir les moyens pour s'assurer que l'execution est 
conforme a ce qui a et6 exige. 

• Lors de la reception de la construction par le maitre de l'ouvrage, un programme de surveillance 
et d'entretien lui est remis, afin qu'il soit conscient des regies d'utilisation n£cessaires pour 
respecter les plans d'utilisation et de securite prealablement definis. 

Une representation schematique du processus de construction et des documents d'organisation evoques 
ci-dessus est donnee a la figure 2.2. Elle met en evidence que les reflexions necessaires pour garantir 
1' aptitude au service et la securite structurale d'une structure concernent : 



PRINCIPES DE DIMENSIONNEMENT 



15 



• differentes personnes, a savoir le maitre de l'ouvrage, l'architecte, l'ingenieur, d'eventuels spe- 
cialistes ainsi que certaines administrations, 

• differents actes : la planification, le calcul, 1' execution, le controle et l'utilisation, 

• divers documents dans lesquels les 61ements de decision sont consignes : plan d' utilisation, plan 
de securite, programme de controle, programme de surveillance et d'entretien. 



MAiTRE 
DE 

L'OUVRAGE 
Exigences 



ARCHTTECTE ET INGENIEUR 
Formation professionelle 




Programme 
de surveillance 
et d'entretien 



Fig. 2.2 Representation schematique du processus de construction et des documents d'organisation. 



Le contenu des plans d'utilisation et de securite est abord£ plus en detail dans les paragraphes 2.3.3 et 
2.4.3. La suite de cette section contient quelques complements d 1 explications sur les differentes etapes du 
processus de construction. On y insiste notamment sur l' importance de certains documents devant aider a 
satisfaire les exigences de l' aptitude au service et a atteindre le niveau de security structurale ndcessaire. 

Les Eurocodes utilisent la notion d'etat limite pour caractiriser les itats au-dela desquels la structure 
ne satisfait plus aux performances exigies. L'Eurocode 3 (EC3) sur les structures en acier difinit ainsi 
Vitat limite ultime (ELU) correspondant d la sicuriti structurale et Vital limite de service (ELS) 
correspondent a V aptitude au service. Les chapitres 4 et 5 de I'Eurocode 3 donnent plus de precisions 
sur les exigences a respecter. Terminologie mise a part, les principes inoncis sont semblables. Les 
combinaisons d' actions donnies dans les Eurocodes sont censies correspondre aux diffirentes situations 
a privoir pour la structure, qui doivent itre examinies successivement et qui nicessitent des justifications 
siparies. Par consequent, les combinaisons d' actions a prendre en compte ainsi que les valeurs 
representatives des actions peuvent itre diffirentes selon la situation, la combinaison et Vital limite 
considiris. 



2.2.2 Aptitude au service et plan d'utilisation 

Le maitre de l'ouvrage joue un role primordial dans une construction : c'est lui qui deiinit les exigences 
et fixe les conditions auxquelles doit repondre l'ouvrage pour l'usage qui en sera fait. Les buts du maitre 
de l'ouvrage devraient done Stre clairs et il lui faut faire appel a des specialistes pour les rgaliser. La 
discussion et l'echange d'informations entre les differentes personnes impliquees dans le projet doit 
commencer des cet instant. Cette communication doit Stre facilitee par une attribution claire des taches 
et des competences, comme cela est mis en evidence dans la figure 2.2. 
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Le dialogue entre le maitre de l'ouvrage et l'architecte ou l'ingenieur permet la constitution du plan 
d'utilisadon. Une fois que l'affectation prevue de l'ouvrage et les exigences du maitre de l'ouvrage sont 
connues, les diffSrents 6tats d'utilisation peuvent Stre inventories. Le dialogue entre le maitre de l'ouvrage 
et les architectes et les ingemeurs est un element fondamental dans le processus de realisation d'une 
construction. C'est en effet a ce moment-la que doivent 6tre faits les choix relatifs a son utilisation. 

Muni des connaissances techniques n6cessaires et en se basant sur les normes et les recommandations, 
l'ingenieur est amemed'arreterles mesures qui vont garantirl' aptitude au service desiree. L'etablissement 
du plan d'utilisation suppose cependant que les personnes qualifies examinent de tres pres les intentions 
du maitre de l'ouvrage. II est souvent indispensable d'interpreter, dans le langage du specialiste de la 
construction, les buts et les exigences que le maitre de l'ouvrage aurait vaguement ou peu clairement 
formuies. 

Cela implique que la communication ne s'etablisse pas a sens unique. Le maitre de l'ouvrage devrait 
etre confront^ aux preoccupations des sp6cialistes et capable de comprendre et d'approuver les mesures 
visant a garantir l'aptitude au service et la security. Les premieres questions sont d'ailleurs souvent 
les plus importantes, a savoir : quels sont les d6sirs exacts du maitre de l'ouvrage; ses exigences corres- 
pondent-elles r6ellement a ses objectifs ? II est d'autre part ndcessaire que l'architecte, l'ingenieur et le 
maitre de l'ouvrage jugent en commun si les exigences et les mesures envisagees sont raisonnables et 
approprtees, et si les couts qui en decoulent ne sont pas disproportionn6s. 

Les decisions prises lors de ces premiers contacts entre le maitre de l'ouvrage et ses mandataires 
influenceront done directement la realisation ainsi que 1' exploitation de la construction. Elles seront de 
plus utiles non seulement durant son utilisation telle qu'elle a 6t6 definie, mais aussi lors d'un eventuel 
changement d' affectation. 

2.2.3 Security structurale et plan de security 

L'etape suivante dans le processus de construction est l'etablissement du plan de securite. Ce plan 
contient en particulier les reflexions concernant les situations de risque resultant de l'utilisation prevue. 
La m6thode d'6tablissement des situations de risque consiste a determiner toutes les menaces pesant sur 
la structure porteuse. II s'agit en l'occurrence de determiner les dangers g6ner£s par l'utilisation, les 
menaces dues a l'environnement humain et naturel ainsi que les ev6nements normaux ou extraordinaires 
qu'il faut prendre en compte. 

Un dialogue entre l'architecte et l'ingenieur aidera a identifier les situations de risque a considerer. 
Mais l'ingenieur se doit egalement d'y inclure les autres risques, tels que ceux ayant trait aux actions 
climatiques (vent, neige, ...) et aux actions accidentelles (chocs, incendie, sdisme, ...). 

Lorsqu'on imagine l'execution des travaux et l'exploitation de l'ouvrage, les risques qui viennent a 
1' esprit pour la structure (et qui sont inventories) sont naturellement accompagnes de mesures adequates 
a leur encontre. Tous les risques reconnus ne sont cependant pas significatifs pour chaque situation. On 
tentera done toujours de se limiter a l'essentiel pour le cas concern^, grace a une evaluation des risques. 

II est important de preciser que si les indications des normes ne sont en fait que des valeurs indicatives 
en ce qui concerne l'aptitude au service, elles doivent Stre respecters pour ce qui est relatif a la securite 
structurale. De meme, les mesures de securite definies par l'ingenieur ne peuvent etre remises en cause 
ni qualitativement, ni quantitativement. 

2.2.4 Documentation pour le maitre de l'ouvrage 

Lorsque l'ouvrage termine est remis au maitre de l'ouvrage, il est important de lui transmettre une 
directive (sorte d'un mode d'emploi) relative a son exploitation. II s'agit la d'une occasion avantageuse 
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de faire prendre conscience au maftre de l'ouvrage du service et du travail fournis par le concepteur ! 
Les regies d'utilisation associ6s aux plans d'utilisation et de securitd serviront 6galement a r6pondre aux 
questions qui surviendront lors de changements d'utilisation ou de proprietaire. Les programmes consacr6s 
a la surveillance et a l'entretien constituent la base du financement des couts courants et sont indispensables 
si Ton entend atteindre la dur6e de service planifide. 

2.3 Aptitude au service 

2.3.1 Exigences 

Pour la verification de 1' aptitude au service, la reflexion doit prendre en compte aussi bien le 
comportement effectif de l'ouvrage que les actions qui le sollicitent a un niveau auquel on peut s'attendre 
durant sa dur6e d'exploitation. II s'agit d'une analyse de situations de tous les jours, pour lesquelles il 
faut assurer essentiellement la protection et une bonne utilisation des biens matdriels. 

C'est lors des premieres seances d'un maitre de l'ouvrage avec ses mandataires (architectes et 
ingenieurs) que les conditions pour 1' aptitude au service de l'ouvrage en general et des structures porteuses 
en particulier sont discutees. II est en particulier n6cessaire de ddfinir les exigences relatives aux questions 
suivantes : 

• Affectation des locaux : qu'est-il prevu ? Des changements sont-ils a envisager ? 

• Duree de service : quel est le nombre d'annees de service prevues ? 

• Aptitude au fonctionnement : quelles sont les exigences a respecter, en particulier en rapport avec 
la physique des constructions ? Dans quelle mesure les elements du second oeuvre, les installations 
techniques, l'equipement ou les utilisateurs eux-m6mes sont-ils sensibles a des deformations ou 
a des vibrations ? 

• Durabilite : quel degre d'dtancheite s'agit-il d'assurer pour que l'ouvrage ne s'altere pas trap vite 
avec le temps ? Quelles exigences faut-il satisfaire, dans ce meme sens, concernant les phenomenes 
tels que la corrosion, 1' abrasion ou les actions chimiques ? 

• Aspect de la structure : quelles sont les exigences a respecter pour eviter que des deformations 
excessives, des infiltrations d'eau ou une fissuration visible n'altere l'esthitique de la structure ? 

Les rdflexions a faire a ce stade du projet sont absolument distinctes de celles qui devront Stre faites 
pour le controle de la securite structurale, qui concerne la capacite portante de la structure. La verification 
de 1' aptitude au service a pour but, comme nous l'avons vu ci-dessus, de garantir un bon fonctionnement, 
une bonne durabilite ou un bel aspect de l'ouvrage. 

2.3.2 Etats d'utilisation 

Le terme d'etat d'utilisation est employe - pour parler des situations a considerer pour garantir une 
bonne aptitude au service. Pour pouvoir etablir les diff6rents 6tats d'utilisation a prendre en compte, une 
analyse des actions auxquelles la structure porteuse peut etre soumise doit Stre effectuee, ainsi que la 
recherche de leurs effets possibles sur cette meme structure. II est done important de savoir en premier 
lieu quel est l'objectif des verifications a effectuer pour garantir une bonne aptitude au service; il sera 
alors relativement ais6 de savoir sur quoi l'attention doit se porter et quelles sont les actions a prendre 
en consideration. 

L'6tablissement et l'examen approfondi des 6tats d'utilisation constituent la base de la reflexion pour 
la ddfinition des mesures a prendre pour assurer une bonne aptitude au service. Precisons toutefois que 
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les etats d'utilisation presentant un risque de mine pour la structure porteuse (phenomenes de resonance, 
perte de resistance due a la corrosion ou a la fatigue, ...) doivent Stre considered lors de la verification 
de la security structurale. 

2.3.3 Plan d'utilisation 

Les ftats d'utilisation a prendre en compte pour la structure porteuse sont a reunir dans un document 
appeie plan d'utilisation. Toutes les personnes concernees devraient y souscrire, car il s'agit du document 
le plus important pour la planification et l'utilisation de l'ouvrage; il sert notamment de reference pour : 

• la conception des dispositions de construction, 

• le calcul et le dimensionnement, 

• le programme de contrdle et pour 1' execution, 

• la surveillance et l'entretien, 

• tout changement d'affectation de l'ouvrage ou de l'une de ses parties. 
C'est ainsi que le plan d'utilisation peut par exemple contenir (fig. 2.3) : 

• la duree de service prevue, 

• les etats d'utilisation a considerer, 

• les exigences relatives a l'aptitude au fonctionnement, a la durability et a l'aspect de la structure, 

• les mesures prevues, 

• les hypotheses de calcul les plus importantes. 



Hypotheses de calcul 

Mcaures 

Exigences 

Etats d'utilisation 
Duree de service prevue 



PLAN 
D'UTILISATION 



L'etendue et le contenu 

sont fonction de 
I'impOTtancc de l'ouvrage 



Fig. 2.3 Contenu du plan d'utilisation. 



Dans certains pays, la duree de service prevue est mise en correlation avec le temps necessaire pour 
ramortissement des couts de la construction. Dans le cas des ponts, elle est indispensable pour calculer 
le volume de trafic utilise, duquel decoulent les conditions pour la verification de la security a la fatigue. 




PRINCWES DE DIMENSIONNEMENT 



19 



Pr6cisons encore que la duree de service n'a aucune relation avec la duree de garantie, qui est r6gl6e 
juridiquement. Son importance demeure cependant capitale, puisqu'elle sert de base a la planification de 
mesures telles que par exemple des controles pdriodiques, l'entretien et 6ventuellement le renouvellement 
de parties d'ouvrage. 

L'6tendue, le contenu et la nature du texte du plan d'utilisation sont fonction de l'importance de 
l'ouvrage. Dans le cas de batiments et de halles, la determination de la duree de service pr£vue permet 
avant tout d'introduire des reflexions concernant les modifications qui peuvent 6tre apport6es a 
l'affectation. L'6tendue et l'envergure des mesures a prendre pour respecter certaines exigences peuvent 
avoir une grande influence sur le precede de construction et les coflts, par exemple lorsque des travaux 
d'agrandissement ou de surdlevation sont prevus ulterieurement, ou si Ton exige de la structure qu'elle 
puisse s'adapter de fagon satisfaisante a n'importe quelle charge utile. Une reflexion portant sur la relation 
qui existe entre les avantages et lews coflts est Sgalement primordiale pour juger si les objectifs sont 
susceptibles d'etre atteints rationnellement. 

Le plan d'utilisation est en fait une synthese des etats d'utilisation a considdrer, des exigences 
convenues et des mesures a prendre pour satisfaire les desirs du maitre de l'ouvrage. On pense notamment 
a l'6tanch6ite, a la resistance au gel et a la corrosion, a la resistance a l'usure, etc., dans des conditions 
d'utilisation normales, ainsi qu'aux deformations, a 1'ouverture des fissures et aux vibrations de la structure 
porteuse. Les mesures a prendre peuvent etre de diverses natures, telles que par exemple : 

• le choix d'un mated au approprie, 

• le choix judicieux des dispositions de construction, 

• la verification par le calcul (§ 2.3.4), 

• une execution soignee et conforme aux plans, 

• une surveillance et un entretien appropri6s. 

II est important de pr6ciser que des dispositions de construction judicieuses ainsi que le choix d'un 
materiau approprie sont des mesures suffisantes, dans beaucoup de cas, pour assurer une bonne aptitude 
au service de l'ouvrage. Au cas ou rien n'a 6t6 convenu avec le maitre de l'ouvrage, ce sont tacitement 
les mesures et les limites pr6vues par les normes qui doivent etre appliqudes. 

Exemple 2.1 Plan d'utilisation 

Soit la halle d^finie a la figure 2.4. Un exemple d'une partie du contenu possible d'un plan d'utilisation 
pour cet ouvrage, resultat d'une discussion entre le maftre de l'ouvrage et ses mandataires (architecte et 
ingenieur), est donnd ci-apres. 




Fig. 2.4 Halle industrielle a usages multiples. 
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Duree de service 

Le maitre de l'ouvrage prevoit une duree d'utilisation de son ouvrage de 30 ans au moins. 
Utilisation prevue 

Le maitre de l'ouvrage souhaite une halle avec les differentes affectations suivantes : 

• La toiture est consideree comme non accessible, excepts pour des travaux d'entretien. 

• Mise en place, dans la partie fabrication & expedition, d'un pont roulant d'une capacity Q mm de 
10 tonnes, avec une hauteur libre sous le crochet d'au minimum 5.5 m. 

• Le plancher intermediaire est destine a des bureaux et a un local d'archivage, avec une hauteur libre 
de 2.4 m. La charge a considerer pour la partie bureau sera conforme a la norme SIA 160, tandis que 
celle pour les archives sera de 8 kN/m 2 Les deformations verticales de ce plancher intermediaire 
sous charges de service ne doivent pas provoquer un sentiment d'insecurite pour les utilisateurs. 

• Le volume sous le plancher intermediaire est utilise; comme stockage de materiel, avec une hauteur 
libre de 3.2 m. Charge a considerer : q r - 12 kN/m 2 . La pose de colonnes interm£diaires n'est pas 
envisageable, car un elevateur a fourche doit pouvoir y circuler librement. 

• Une surface de 64 m 2 sera prevue sous le plancher intermediaire pour stocker des materiaux 
inflammables. 

• Des camions de 16 tonnes pourront pdnetrer a l'interieur de la halle, dans la partie haute, pour des 
chargements et dechargements. 

Pour Stre complet, le plan d'utilisation devrait egalement contenir des precisions relatives aux exigences 
requises, aux etats d'utilisation et aux mesures pr6vues. Ces indications ne sont pas donnees ici, car elles 
sont trop specifiques a chaque ouvrage consider^ pour qu'on les generalise. 



2.3.4 Verification par le calcul 
Principe 

Lorsque l'aptitude au service doit etre contrdlee au moyen d'un calcul, il s'agit de verifier si la 
structure porteuse presente un comportement qui se situe dans les limites convenues entre le maitre de 
l'ouvrage et ses mandataires ou fixees par des normes. Ces limites peuvent notamment se rapporter : 

• a la fissuration, 

• aux deformations, 

• au glissement des assemblages, 

• aux vibrations. 

La verification par le calcul de l'aptitude au service consiste alors, de facon generate, a verifier que 
la condition suivante soit satisfaite : 

f(Sser)Zflm (2.1) 
f(Sser) '■ valeur calculee avec la solicitation de service S ser 

fli m valeur limite convenue dans le plan d'utilisation ou definie dans une norme 

Les differents termes de (2.1) sont d&aiHes ci-apres. Precisons que la norme SIA 160 propose des 
valeurs limites pour les deformations et les vibrations. II ne s'agit cependant que de valeurs limites 
indicatives, qui ne sont a utiliser que si d'autres limites n'ont pas et6 convenues et mentionnees dans le 
plan d'utilisation. 
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Sollicitations 

La sollicitation de service S ser peut s'exprimer de facon g£n£rale par la formulation suivante : 

Sser = 

S(G m , 

Qser,court< E Qser.long) (2-2) 
G m : valeur moyenne du poids propre de la structure porteuse 

Qser.court '■ valeur de courte durfe d'une action variable (il s'agit de la part de Taction pouvant 

fetre pr6sente pendant une periode restreinte) 
£ Qser.long '■ somme des valeurs de longue dur6e des actions (il s'agit soit d'actions permanentes 

ou de la part des actions variables agissant pendant une longue periode) 

Dans la formulation ci-dessus, on tient compte d'une part de la valeur de courte dur6e ou de longue 
dur£e d'une action variable et/ou des actions permanentes, et d' autre part eventuellement du poids propre 
de la structure porteuse. La definition precise des charges dont il faut tenir compte dans chaque cas 
particulier depend de ce que Ton veut verifier. S'il s'agit par exemple d'assurer le confort des utilisateurs 
d'un ouvrage, c'est une charge variable de courte dur€e qui est en g£n6ral d&erminante; s'il s'agit d'un 
probleme d' aspect lie" a une deformation de longue durde, ce sont les charges de longue duree et le poids 
propre qui interviennent. Une reflexion propre a chaque cas examine" est done a effectuer, afin de ddfinir 
les actions a consid6rer pour verifier Paptitude au service. 

Nous avons deja vu au paragraphe 2.3.1 que les reflexions a faire pour garantir raptitude au service 
d'une structure sont absolument distinctes de celles ndcessaires pour verifier sa securitd structurale. On 
tient compte de cette difference fondamentale en ne reliant d'aucune fa£on les charges de service Q ser 
aux charges a consid6rer pour le contr61e de la security structurale (sect. 2.4). En Suisse, on se rdferera 
a la norme SIA 160 pour la definition des charges de service de courte et de longue duree des differentes 
actions a prendre en compte. 

L'Eurocode 3 (§ 2.3.4) difinit les trois types suivants de combinaison d'actions pour les 4tats limites 
de service : 

• La combinaison rare comprend les actions permanentes, une action variable de base avec sa 
valeur caracteristique et, s'il y a lieu, une ou plusieurs actions variables d'accompagnement avec 
leurs valeurs de combinaison obtenues avec le coefficient y/Q : 

S ser = I G kJ + &u + L V0,i Qk,i 
j i>2 

• La combinaison frequente comprend les actions permanentes, une action variable de base avec 
sa valeur friquente obtenue avec le coefficient \ff\ et, s'il y a lieu, des actions variables d'ac- 
compagnement avec leurs valeurs quasi permanentes obtenues avec le coefficient tfa : 

S ser = 2 + g*,l + 2 Qk,i 
j i £ 2 

• La combinaison quasi permanente comprend les actions permanentes et une ou plusieurs actions 
variables avec leurs valeurs quasi permanentes (les valeurs quasi permanentes sont gineralement de- 
termines comme la valeur moyenne de I' action au cours du temps) obtenues avec le coefficient ifo: 



S ser - 2 Gkj + E V2,i Qk,i 
j ' ^1 



22 



PRJNCiPES DE BASE 



Ces combinaisons d'actions remplacent malheureusement les reflexions a faire pour garantir 
V aptitude au service d'une structure. Les Eurocodes proposent ainsi une demarche qui ne nous parait 
pas conforme aux principes de verification de normes dites modemes. 

Deformations 

Lors de la verification des deformations, il faut prendre en consideration toutes les possibilit£s de 
deformation pouvant causer des deg§ts aux elements secondares de la structure, entraver son utilisation, 
creer des effets physiologiques indesirables ou porter prejudice a 1' aspect architectural de la construction. 
Citons par exemple : 

• les degSts sur des elements de plafond ou de plancher causes par les deformations des poutres 
porteuses, 

• la fissuration de cloisons (galandages, murs secondaires) appuyes sur des poutres ou des dalles 
chargees (fig. 2.5(a)), 

• la fissuration sur appui d'une poutre mixte continue (fig. 2.5(b)), 

• les degats aux elements de facade suite a une trop grande deformation de la structure soumise au 
vent (fig. 2.5(c)), 

• le bris de vitrages en facade dus a une fleche excessive des filieres. 




1 1 1 in i 1 1 ami 



an 



dalle charges 



(a) Fissuration d'une cloison 
due a la deformation 
de la dalle. 



(b) Fissuration sur appuis 
due au moment negatif. 



(c) Deformation horizontal 
due au vent. 



Fig. 2.5 Effet de deformations exagerees sur des elements secondaires. 



Les deformations doivent etre calcuiees en tenant compte des caracteristiques des materiaux et du 
type de charge. La figure 2.6(a) illustre revolution de la deformation verticale w d'une poutre ou d'une 
dalle en fonction du temps. On peut notamment y distinguer les types de deformations (ou de fleches) 
suivantes : 

• W2 : fleche sous l'effet du poids propre de la structure porteuse et des actions permanentes, 

• h>3 : fleche sous l'effet d'une action variable de longue duree, 

• m>4 : fleche sous l'effet d'une action variable de courte duree. 

D faut relever ici que les deformations des structures m6talliques ne varient pas en fonction de la 
duree d' application des charges; les actions permanentes ou de longue duree ne produisent done qu'une 
deformation instantanee, qui reste constants avec le temps. Etant donn£ que la valeur de Taction variable 
de longue duree est toujours plus faible que celle de courte duree, la fleche W3 ne peut 6tre determinante 
que dans les constructions en beton, en bois ou mixtes acier-beton. 
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(a) Sans contrefleche. (b) Avec contreflftche wj . 



Fig. 2.6 Definition des fleches. 

On se r^ferera aux normes de construction pour la definition des valeurs limites indicatives des 
deformations citees ci-dessus, qui dependent du type de construction et d'elements structurels. A titre 
d'exemple, les valeurs indicatives des fleches indiqu^es dans les normes SIA sont regroupees dans le 
tableau 2.7, ou / designe la port6e ou le double porte-a-faux. 



Tableau 2.7 Valeurs indicatives des fleches selon les normes SIA. 



Exigences 


Rigidite 


Aspect 




Confort 


Aptitude au fonctionnement 


Type de structure et de fleche 


Toutes 


Constructions 


Constructions 




les 


metalliques 


en beton 




constructions 


et bois 






w 4 


w\ + W2 + W4 


w 2 + w 3 


Elements porteurs principaux de batiment, sans cloisons fragiles 


//350 


1/250 


//300 


Elements porteurs secondaires de bStiment (pannes, filieres, ...) 


//200 


//150 


//200 


Elements porteurs de passerelles 


//200 






Ouvrages pour pistons ou cyclistes 


//500 






Ponts routiers 


//600 




//700 


Ponts ferroviaires 


//800 




//1000 


Voies de roulement des ponts roulants 


1/700 







Afin de faciliter la procedure de montage ou de diminuer 1'effet inesthetique des deformations, on 
peut donner une contrefUche w\ (fig. 2.6(b)). Cette contrefleche est realis6e en atelier, soit en donnant 
au profile une deformation plastique au moyen de verins, soit en chauffant Tune des faces du profile. 
On peut de cette maniere compenser les deformations dues au poids propre, aux charges permanentes et 
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eventuellement a une partie des charges variables. II est a relever que la contrefleche prevue doit etre 
supdrieure a une valeur minimale correspondant a la limite physique infeneure realisable en atelier. 

Dans une construction mixte acier-belon, comme par ailleurs dans une construction en beton, il faudra 
inclure dans h>2 et W3 les deformations de longue duree, dues au retrait et au fluage du belon. 

Quant a la deformation horizontale due au vent (fig. 2.5 (c)), elle est a calculer en tenant compte de 
la charge de service de courte duree, et a limiter selon les indication des normes de construction, ou 
selon des criteres imposes par des elements secondaires. 

L'Eurocode 3 (§ 4.2.2) definit quatre types defleches pour la verification de I'etat limite de service : 

Smax = S\ + 62- Sq 

Sfnax : fleche dans I'etat final, par rapport a la droite reliant les appuis 
Sq : precintrage (contrefleche) de la poutre non chargee (etat 0) 

8\ variation de la fleche de la poutre due aux charges permanentes immediatement apres la 
mise en charge (etat 1 ) 

82 : variation de la fleche de la poutre due aux charges variables augmentee de toute deformation 
dans le temps due aux charges permanentes (etat 2) 

Vibrations 

Certains elements de construction tels que des poutres ou des dalles soumises a des charges dyna- 
miques a caractere p6riodique peuvent vibrer et nuire ainsi aux 616ments secondaires de la structure ainsi 
qu'a leurs utilisateurs. Les sollicitations dynamiques peuvent provenir d'une action climatique telle que 
le vent, de vibrations dues a une machine ou induite par le trafic ou des personnes [2.2]. Les types de 
structures touchees par cette derniere cause sont par exemple : 

• les passerelles pour pietons, 

• les immeubles administratifs, 

• les salles de gymnastique, 

• les dancings et les salles de concert, 

• les plongeoirs. 

S'il n'est pas possible d'eviter que des actions dynamiques ne transmettent a la structure certaines 
vibrations, il faudra eviter la mise en resonance de la structure en prevoyant des dispositions constructives 
ad^quates (vol. 1 1). La norme SIA 160 propose pour cela des valeurs de frequences propres (frequence 
fondamentale et d'ordre sup^rieur) a eviter pour quelques ouvrages susceptibles d'etre mis en vibration 
sous l'effet de mouvements rythmiques. Si ces recommandations ne peuvent pas etre respectees ou si 
des exigences plus elevees quant au confort sont convenues, un calcul sera alors effectue' pour connaitre 
les caractenstiques vibratoires (ddplacement, vitesse, acceleration) de la structure. 

2.4 Securite structurale 
2.4.1 Exigences 

Pour la verification de la security structurale, la reflexion de l'ing6nieur se base, du cot6 de la resistance, 
sur une capacity portante minimale des elements. Du cot6 des actions, la reflexion doit se porter sur la 
determination des actions avec leur intensite maximale et avec leur effet d6favorable sur les structures. 
II s'agit d'une analyse de situations extrSmes, pour lesquelles il faut assurer essentiellement la protection 
de vies humaines. 
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Contrairement a l'aptitude au service, la s6curit6 structurale n'est pas du ressort de discussions et de 
conventions avec le maitre de l'ouvrage. C'est done a l'ingdnieur auteur du projet seul qu'il revient 
d'effectuer le dimensionnement de la structure. Pour ceci, il va analyser les diverses situations extremes 
qui sont susceptibles de se produire en cours de montage et durant l'exploitation de l'ouvrage, en tenant 
compte de l'emplacement de la construction projet6e et de son environnement. Les informations 
necessaires lui seront foumies en g6n6ral par les normes, qui prescrivent la grandeur des charges et de 
la r6sistance a consid6rer, de meme que le principe et le type de verifications a effectuer. 

2.4.2 Situations de risque 

Les diverses situations extremes relatives a une structure porteuse peuvent se presenter sous diffe- 
rentes formes et font appel a l'un ou a l'autre des 616ments suivants : 

• actions : ecarts par rapport aux valeurs consid6rees, conditions exceptionnelles, comportement du 
sol de fondation, 

• resistance : ecart par rapport aux valeurs admises, effets de fatigue et de corrosion, 

• stabilite d' ensemble : renversement, soulevement, glissement. 

L'appr6ciation des risques correspondant a chacun de ces 616ments, leurs possibilit6s de simultaneite 
ainsi que leur analyse sont a la base des reflexions relatives a la s6curit6 et devant permettre de planifier 
les mesures. Cette analyse est illustree par la notion de situation de risque (il serait en fait plus correct 
de parler de situation de dangers, mais la norme SIA 160 utilise cette terminologie), qui est caract6ris6e 
par une action dite pr6pond6rante, et le cas echeant, par une ou plusieurs actions concomitantes. 

Le principe pour la determination des actions concomitantes est le suivant: lorsqu'une action est 
consideree comme prepond6rante, e'est-a-dire qu'elle agit avec une intensity extreme sur la structure, 
quelles sont, raisonnablement, les autres actions qui peuvent agir a cet instant precis ? Si d'autres actions 
sont prdsentes, elles auront sans aucun doute une intensity bien inf6rieure a leur valeur extreme. 



vent preponderant 

V 



1 111 II Ini li ulli 




action due 
a la neige 



Fig. 2.8 Exemple de variation dans le temps de l'intensit6 des actions dues au vent et a la neige. 
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Ce principe est illustre a la figure 2.8, ou Ton montre un exemple de variation possible dans le temps 
des actions dues au vent et a la neige. Ceci met en evidence que si le vent agit avec une intensity extreme 
sur une structure, il est tres peu probable qu'au mSme moment la neige soit prdsente avec 6galement une 
intensity extreme. II est par contre pensable qu'a cet instant, la neige soit pr6sente sur la structure avec 
une intensity plus faible. La reflexion inverse est 6galement valable. Le choix d'un ou de plusieurs actions 
concomitantes est done fonction de la probability de simultan&te' avec Taction prepond£rante. De plus, 
la situation de risque determinante peut 6tre tres differente d'un 616ment de structure a un autre (charge 
utile pour une dalle, action du vent pour un contreventement, neige pour une poutre de toiture). Pr6cisons 
encore qu'il est bien Evident que, quelle que soit la nature de Taction extreme, toutes les charges a 
caractere permanent doivent etre considerees dans la situation de risque en plus du poids propre de la 
structure porteuse. 

Exemple 2.2 Situations de risque 

Soit la halle de l'exemple 2.1. La figure 2.9 montre les differentes actions variables a considerer, en 
plus du poids propre de la structure porteuse et des elements non porteurs, pour revaluation de la security 
structurale de la halle. Le tableau 2.10 ddfinit quelques exemples de situations de risque qu'il s'agirait 
d' analyser, en identifiant a chaque fois Taction preponderante et la ou les eventuelles actions concomitantes 
correspondantes. 



neige 




Fig. 2.9 Actions variables a considerer. 

Dans ce cas, on constate qu'a c6t6 du poids propre, dont il s'agit de tenir compte dans tous les cas, les 
actions variables qui peuvent etre considerees comme preponderates sont nombreuses. Elles ont de plus une 
influence differente pour chaque element de structure (toiture, plancher, colonnes de rive, colonnes 
centrales, ...) et leur importance varie en fonction des rapports entre la charge de neige, la capacity du pont 
roulant et la charge utile. Des reflexions sont done necessaires pour deTinir pour chaque element les situations 
de risque et, en particulier, pour fixer Taction (eventuellement les actions) concomitante(s) a considerer. 

Precisons 6galement que la neige serait 6galement a considerer comme action concomitante accidentelle 
si Touvrage £tudi£ 6tait situ6 a une altitude suffisamment elevee oil un enneigement en cas d'accident ne 
serait pas exclu. 

II faut par ailleurs relever que le nombre de situations de risque a examiner n'est pas toujours aussi 61ev6 
que ce que le tableau 2.10 pourrait laisser penser. Dans le cas d'une halle industrielle plus simple (sans 
plancher interm6diake, ni pont roulant), les deux seules actions variables a considerer seraient la neige et le 
vent, ce qui limite le nombre de situations de risque a considerer. 
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Tableau 2.10 Exemples de situations de risque a analyser. 
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Actions variables a considerer 



Situation 
de risque 



Actions 
climatiques 



Charges 
d' exploitation 



Actions 
accidentelles 



Neige 



Vent 



Charge Pont 
utile roulant 



Incendie 



Choc 



S£isme 



Pont roulant 



Choc 



Neige 



Vent 



Charges utiles 



Incendie 



S6isme 




2.4.3 Plan de securite 

Le plan de sdcurite" decoule de la reilexion concernant les situations de risque et en exprime tex- 
tuellement les resultats principaux. C'est, avec le plan d'utilisation, un des documents les plus impor- 
tants pour la planification et l'utilisation de l'ouvrage, et en particulier pour son calcul et son dimen- 
sionnement. 

Ce plan, etabli lors de la phase d'avant projet, sera complete ou modifi£ lors de l'elaboration et de 
l'execution. Si son etendue et son contenu sont fonction de rimportance de l'ouvrage et des risques en- 
courus, il doit contenir des informations sur (fig. 2.11) : 

• les situations de risque, 

• les mesures prevues, 

• les qualit6s du sol de fondation considerees, 

• les principales hypotheses de calcul (systeme de stabilisation, conditions d'appui), 

• les risques accept6s. 

Le plan de security est une synthase des situations de risque ddterminantes et des mesures respectives 
a prendre pour assurer la security exigee, de facon similaire au plan d'utilisation qui deTmit les mesures 
a prendre pour assurer l'aptitude au service : 

• agir a l'origine du risque (par exemple l'eliminer, le r6duire, limiter ses effets), 

• prevoir des surveillances, des contrdles, des systemes d'alarme, 

• calculer et dimensionner afin d'avoir une capacit6 portante suffisante, 

• accepter un risque (chute d'un avion, par exemple). 

Le calcul et le dimensionnement peuvent conduire a reconsiddrer certaines mesures envisagees ou mon- 
trer la n6cessit6 de completer les mesures initialement pr6vues. 
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Risques accept cs 

Hypotheses de calcul 

Sol de fondation 

Mesures i 

Situations de risque 



PLAN 
DE SECURITE 



L'etendue et le conienu 
sou fonction de 




l'imporunce ae 1'ouvnge 
et des risques encounis 



Fig. 2.11 Contenu du plan de security. 



En plus des situations de risque et des mesures, les indications suivantes devraient y figurer : 

• les actions considerees ou fixees (par exemple les charges utiles dans un batiment), 

• les propri6t6s des materiaux prises en compte ou prescrites, 

• certaines valeurs essentielles du dimensionnement (par exemple les reactions d'appui sur les 
fondations), 

• le programme de contr61e pour l'execution. 

Le plan de securiti sert de base non seulement au calcul et au dimensionnement, a la realisation et 
au choix des matenaux de construction adequats, mais influence egalement le contenu du programme de 
controle pour l'execution ainsi que les regies d'utilisation (fig. 2.2). 

Exemple 2.3 Plan de securite' et mesures a prendre 

Soit la halle deja examinee dans les exemples 2. 1 et 2.2. Les situations de risque identifiees dans l'exemple 
2.2 font partie intdgrante du plan de security. C'est egalement le cas des mesures et des limitations decidees, 
suite aux souhaits du maitre de l'ouvrage et a la necessity de garantir la security structurale de la construction. 
La figure 2.12 illustre ces differentes mesures, qui pourraient par exemple etre les suivantes : 



e o 

Toiture 
non 
accessible 

sauf pour entretien 

o o 



max. 10t 



8 kN/m 2 





Interdiction 
d'acces 



Limitations de charge Marquage 
Fig. 2.12 Exemples de mesures a prendre. 



Interdiction 
de fumer 
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• On apposera un panneau interdisant l'acces de la toiture except^ pour des travaux d'entretien. 

• On affichera sur le pont roulant la charge maximale qu'il peut soulever, et Ton prevoira un systeme 
de declenchement automatique au cas ou 1'on tenterait de soulever une charge plus elevee. 

• La valeur maximale des charges utiles devra etre clairement affichee dans le local d' archives, ainsi 
que dans les zones de stockage, celles-ci ne devant en aucun cas Stre ddpassees. 

• On mettra en place une signalisation indiquant que la vitesse des camions a l'interieur de la halle 
ne doit pas depasser celle d'un homme au pas (ceci pour eviter des consequences importantes lors 
d'un choc contre un element de la structure) et que le poids des vdhicules ne devra pas depasser 16 
tonnes. 

• On essaiera d'6viter les chocs de vdhicules contre la structure en limitant strictement leur zone d'acces 
a une place de chargement - dechargement, ceci en balisant leur trajet. 

• Une interdiction totale de fumer sera decr6t6e dans et a proximite de la zone ou seront entreposees 
les matdriaux inflammables. Des dispositifs d' extinction d'incendie automatiques seront installs dans 
cette partie de la halle. Un soin tout particulier sera accorde aux dispositifs eiectriques qui devront 
etre minimaux a l'interieur de l'enceinte r6servee aux matieres explosives. 

2.4.4 Verification par le calcul 

La verification par le calcul represente une des mesures possibles pour garantir la securite structurale. 
Elle est a effectuer pour chacune des situations de risque a laquelle s'applique cette mesure, qui consiste 
a comparer les valeurs de dimensionnement de la sollicitation et de la resistance : 

S d ^ Rd (2-3) 

Sd '■ valeur de dimensionnement de la sollicitation 
Rd : valeur de dimensionnement de la resistance 

Dans sa forme generate, la valeur de dimensionnement de la sollicitation peut etre definie pour chaque 
situation de risque examinee par l'expression suivante : 

S d = S(G d ,Qd,ZQa) (2-4) 

S(...) : sollicitation due a un ensemble d' actions 

Gd valeur de dimensionnement du poids propre de la structure porteuse 
Qd valeur de dimensionnement de Taction preponderante 
X Q a : somme des actions concomitantes 

La valeur de dimensionnement de la sollicitation tient compte, comme nous le verrons plus loin : 

• des ecarts statistiques des valeurs des actions, 

• de la representation simplified des actions, 

• des simplifications du modele d' actions obtenues en negligeant d'une part les actions de faible 
importance et d' autre part une eventuelle petite influence reciproque resultant de la simultaneity 
des actions. 

Pour 1' analyse des situations de risque, on distingue quatre types d' actions en fonction de leur nature : 

• Le poids propre de la structure porteuse G qui provient exclusivement de la masse de la structure 
et qui agit normalement durant toute l'existence de l'ouvrage. D s'agit^d'une charge qui est 
relativement bien connue (aux variations dimensionnelles et de la charge volumique pres). 
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• Les actions permanentes Q (61ements non porteurs, installations, charge de terre, ...) qui agissent 
pendant de tres longues periodes, mais qui peuvent Stre enlevees, et dont les ecarts par rapport a 
la valeur moyenne ou dimensionnelle peuvent dtre importants (epaisseur du revetement, types de 
galandages, nature et hauteur de terre). 

• Les actions variables Q (charges utiles, charges dues au trafic et actions climatiques) dont 
l'intensit6 peut varier fortement au cours du temps. 

• Les actions accidentelles Q acc (seisme, choc, explosion, incendie ou deraillement) dont l'intensit6 
est tres grande, mais qui agissent sur une tres courte durde et avec une probabilite d'apparition 
tres faible. 

La figure 2.13 illustre les differentes actions variables a considdrer pour un exemple de batiment a 
un £tage. II y est mis en evidence que selon l'Slement structurel examine, les situations de risque a 
considdrer peuvent etre differentes. Precisons que selon le systeme statique de la structure, le vent pour- 
rait egalement intervenir, dans certaines situations de risque, en tant qu' action concomitante. 



ACTIONS VARIABLES 



SITUATIONS DE RISQUE 



vent 



neige 







charge 


utile 



Colonne de rez 


Colonne dotage 


Dalle dotage 



































Charge utile preponderante Neige preponderante Charge utile preponderante 

Neige concomitante Pas d'action variable Pas d'action variable 
concomitante concomitante 



Fig. 2.13 Actions variables et situations de risque a considerer. 



Soulignons que la verification de la s6curit6 structurale est n6cessaire non seulement pour la structure 
achevee, mais egalement pour tous les stades de montage par lesquels elle va passer. Les risques sont 
en effet plus 61ev6s pendant l'execution, car certains cas de charge tres deTavorables peuvent se presenter 
et le systeme statique est souvent different de celui de l'etet final. 

2.4.5 Approche probabiliste 

La verification de la security structurale fait intervenir differents facteurs relatifs aux charges, a la 
resistance de la structure et aux m&hodes de calcul utilisdes, qui introduisent dans le calcul des 
imprecisions ayant un caractere al6atoire. L'origine et la nature des principales imperfections sont les 
suivantes : 

• Impricisions relatives aux actions. Parmi les actions agissant sur une structure, certaines d'entre 
elles sont relativement bien connues (poids propre, charges permanentes). Par contre, les actions 
variables telles que celles dues par exemple au vent ou a la neige ne peuvent pas etre evaluees 
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precis£ment pour chaque endroit; leur valeur est fixee en proc6dant a des mesures et en s'appuyant 
sur l'experience et l'observation. II y a done une certaine probability que, sur toute la durde de 
service de l'ouvrage, les charges effectives soient, a un moment donne\ sup6rieures acelles admises 
dans le calcul. La figure 2.14 illustre, a titre d'exemple, la variation statistique de la hauteur de 
neige mesuree sur un site bien precis. On y montre qu'il est possible, a partir d'un relev6 journalier 
de la hauteur de neige (fig. 2.14(a)), de determiner pour chaque annee la hauteur maximale de 
neige mesurde (fig. 2.14(b)). La representation sous forme d'un histogramme des valeurs maxi- 
males mesur6es chaque ann6e (fig. 2. 14 (c)) permet alors de mettre en evidence le caractere variable 
de la hauteur de neige, et par consequent de la charge correspondante. 





(b) Hauteur maximale 
de chaque hiver : 
statistique sur 70 ans. 



Ly — i — h 1 1 1 1 1 1 — ►« 
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(c) Histogramme 
de la hauteur 
maximale 
de chaque hiver. 



hmax 



Fig. 2.14 Exemple de variation statistique de la hauteur de neige. 



Imprecisions relatives a la resistance de la structure. Les propri6t6s des materiaux, determines 
par des essais, varient d'un element a l'autre, ou meme d'un point a un autre du m€me 616ment. 
La composition chimique et les caractdristiques mecaniques d'un acier sont done des valeurs 
comportant une certaine dispersion (§ 3.2.6). 

De plus, les dimensions replies des 616ments ne correspondent pas aux dimensions th6oriques, du 
fait des tolerances de laminage. Finalement, il faut 6galement compter avec les impr6cisions 
inh6rentes aux proc6d6s de fabrication et de montage (tolerances d' execution, difference entre les 
plans et 1' execution). 
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• Imprecisions relatives aux methodes de calcul utilisees. Les calculs sont en effet bases sur des 
modules analytiques et mathematiques traduisant de maniere approchde le comportement reel d'une 
structure. Les r^sultats, fondds sur ces modeles imparfaits, sont done entaches d'impr^cisions 
inevitables (sect. 2.6). 

Examinons de facon tres simplifiee de quelle maniere il faudrait tenir compte de la nature ateatoire 
de la resistance de la structure et des sollicitations. En utilisant les notations R et S pour designer 
respectivement la resistance et la sollicitation, il est possible de repr£senter graphiquement ces deux 
grandeurs en tenant compte de leur dispersion statistique; on peut employer la loi normale (courbe de 
Gauss) pour definir mathimatiquement la distribution probabiliste d'une variable (fig. 2.15(a)), avec : 

S m : valeur moyenne de la sollicitation, 
R m : valeur moyenne de la resistance, 
sg : ecart type de la sollicitation, 
sr : ecart type de la resistance. 

Cette representation peut etre considered comme bonne pour certaines variables, mais peut 6tre 
beaucoup trop grossiere pour d'autres. D'un usage relativement aise par rapport a d'autres distributions 
probabilistes, la loi normale devra etre utilised avec beaucoup de circonspection, ceci a l'instar de tous 
les autres types de distributions. Rappelons que la courbe de Gauss est symetrique et que la valeur 
moyenne correspond a la valeur ayant la probabilite maximale d' apparattre, soit S m et R m pour les courbes 
de la figure 2. 15 (a). On constate que les courbes S et R se recoupent; il existe done une certaine probabi- 
lite que la sollicitation soit plus grande que la resistance de la structure. 




Le dimensionnement d'une structure se fera toujours en comparant la valeur 5 de la sollicitation a la 
valeur R de la resistance, autrement dit en verifiant la relation generate suivante : 



S<R 



(2.5) 
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qui peut aussi s'6crire sous une autre forme : 

G = R - S > 0 (2.6) 

G : fonction limite 

La distribution de la nouvelle variable G = R - S est representee a la figure 2.15(b). Cette courbe 
met bien en Evidence qu'il existe une certaine probability de mine pj de la structure, due au fait qu'il est 
possible que la resistance R soit inf6rieure a la sollicitation S. Cette probability de mine correspond a la 
surface de la zone hachuree de la figure 2.15(b); elle s'exprime de la facon suivante : 

p f = 1 -p((R - S) S 0) = p((R - S) < 0) (2.7) 
/>(...) : probability de realisation d'un 6v6nement 

En dyfinissant Yindice de fiabiliti j3 par le nombre d'ecarts types sq sdparant la valeur moyenne G m 
de l'origine : 

H = ^~ (2.8) 

G m : valeur moyenne de la fonction limite 
sq : ecart type de la fonction limite 

la probability de mine /y peut s'exprimer ainsi : 

Pf=d>(-P) (2.9) 

4> : fonction de repartition normale centrye requite 

Une probability de mine est done inhyrente a chaque stmcture, dans la mesure oil il n' existe pas 
de sycurity absolue; ceci est un ytat de fait qu'il s'agit d'accepter. Le probiyme ryside cependant dans le 
choix que Ton peut raisonnablement admettre pour cette probability de mine. Ceci releve de considera- 
tions qui dypassent le cadre de ce cours et est traity au moyen du calcul des probabilitys et de la statis- 
tique [2.3] [2.4]. Nous nous contenterons de mentionner qu'un ordre de grandeur de pf = 10 -5 a 10"^ 
est couramment admis comme probability de mine des structures de genie civil, ce qui correspond a peu 
prfes a une valeur de l'indice de liability j8 = 4.0 a 4.7. 

Une analyse probabiliste de la sycurity stmcturale [2.5] permettrait d'obtenir, en se fixant une valeur 
de l'indice de fiability P supyrieure ou 6gale a une valeur souhaitye y3o, des valeurs dites de 
dimensionnement de la sollicitation S* et de la resistance R* (on utilise une notation pour ces valeurs 
de dimensionnement differente de celle employee en gynyral dans les normes, comme en (2.3), pour bien 
mettre en evidence qu'elles ont i\& obtenues a l'aide d'une analyse probabiliste). Dans le cas ou les 
variables 5 et R correspondent a des distributions normales, on a : 



S G = V5 + '$ 



(2.10 a) 
(2.10 b) 
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ce qui permet, en exigeant que l'indice de fiabilite" (5 donne par (2.8) soit sup6rieur ou egale a Pq, de 
definir les valeurs de dimensionnement de la sollicitation S* et de la resistance R * de la facon suivante : 

S* = S m (l +Poa s v s ) (2.11a) 
R* = R m (l-Po a R v R ) (2.11b) 

as : facteur d'influence de S (as = / V s ? + s r) 
a R : facteur d'influence de R (or = sr I + s r) 
vs : coefficient de variation de 5 (v$ = 55 / S m ) 
v R : coefficient de variation de R (vr = sr/ R m ) 

Pour d'autres formes de distribution de variables ainsi que pour davantage de variables, des theories 
ont 6t6 ddveloppees dans la littdrature specialised; on consultera pour cela les references [2.6] et [2.7]. 
D'une fa?on gdnerale, la verification de la securite structurale formuiee par (2.5) peut s'exprimer, avec 
les resultats d'une approche probabiliste, par la relation suivante : 

S* £ R* (2.12) 

2.4.6 Approche avec des facteurs partiels 

La realite est bien plus complexe que ce qui est illustre ci-dessus, car le nombre de variables intervenant 
tant du cote des solicitations que de la resistance est souvent important. L'utilisation de methodes 
d'analyse probabiliste devient done rapidement tres fastidieuse et inadequate pour la pratique courante 
de l'ingenieur. C'est la raison pour laquelle la plupart des normes et des recommandations internationales 
proposent actuellement, pour la verification de la securite structurale, des m6thodes semi-probabilistes 
utilisants des facteurs de charge et de resistance. La figure 2.16 permet d'en comprendre le principe, en 
montrant que les facteurs de charge et de resistance sont respectivement un multiplicateur (pour les 
solicitations) ou un diviseur (pour la resistance). La valeur de dimensionnement (5^ ou Rj) d'une variable 
est ainsi etablie a partir d'une valeur representative (S r ou R r ) (certaines normes parlent de valeurs 
caracteristiqufes ou nominales), en g6n6ral differente de la valeur moyenne (S m ou R m ), qui contient deja 
une partie de la dispersion statistique de la variable. 




Fig. 2.16 Principe des facteurs de charge et de resistance. 
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Les facteurs de charge et de resistance, de m6me que les valeurs representatives, sont etablis sur la 
base de methodes d' analyse probabiliste de facon a garantir, pour un nombre maximum de cas, que la 
probability de ruine correspondante soit raisonnable. L'avantage des methodes semi-probabilistes est 
double : elles permettent de tenir compte du caractere al6atoire des variables de sollicitation et de resistance 
a consid€rer, tout en offrant a l'ing6nieur une methodologie claire et facile a appliquer. 

C'est ainsi que 1' utilisation de facteurs partiels pour la verification par le calcul de la security structurale 
va quelque peu modifier la forme de la relation generale donnee par (2.3), a savoir Sj < Rj, mais pas 
son principe de base, qui reste une comparaison des valeurs de dimensionnement de la sollicitation et 
de la resistance. C'est ainsi que les normes SIA ont adopte la formulation suivante : 

S d z£r (2-13) 



: valeur de dimensionnement de la sollicitation 
R : resistance ultime (valeur representative) 
Yr : facteur de resistance 



II faut preciser que s'il n'apparait que le facteur de resistance yr dans (2.13), c'est que les facteurs 
de charge sont integres dans la definition de la valeur de dimensionnement de la sollicitation (2.4), 
dont les differents termes sont d£tailles a partir de (2.16). 

L'Eurocode 3 n' utilise pas le principe de verification enonce par (2.13), mais se base directement 
sur la relation genirale (2.3), a savoir Sj <R d . 

Meme si nous ne detaillons pas ici la theorie relative a la verification de la securite a la fatigue, nous 
donnons la relation a verifier dans ce cas-ci pour mettre en evidence que sa forme est similaire a (2.13) 
(son application est traitee en detail dans le chapitre 13) : 



fat 



Yfat 



(2.14) 



Sfat 
Rfat 
Yfat 



sollicitation de fatigue 
resistance a la fatigue 

facteur de resistance relatif a la securite a la fatigue 



Resistance 

En comparant (2.3) et (2.13), on constate que les normes SIA definissent la valeur de dimensionne- 
ment de la resistance de la facon suivante : 

Rd = jj (2-15) 

La resistance ultime R utilisee dans (2. 1 3) et (2. 1 5) sera determinee conformement aux regies contenues 
dans les chapitres 4 et suivants de ce volume ainsi que dans les differentes normes de construction. Ces 
dernieres definissent egalement les valeurs du facteur de resistance Yr- Ce facteur tient notamment compte 
des divergences entre le systeme porteur reel et celui considere dans le calcul, des simplifications et 
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impr6cisions du module de resistance ainsi que des impr£cisions relatives aux dimensions des sections. 
Dans les normes SIA, il vaut : 

• pour les structures mdtalliques et mixtes acier-beton : = 1.1 

• pour les structures en beton : = 1.2 

L'Eurocode 3 (§2.2.3) definit la valeur de dimensionnement (appeUe valeurde calcul) de la resistance 
Rj de la fagon suivante : 

R(X h a k ,...) 

Rd = — m 

Xfc : valeur caracteristique des proprietes des materiaux 
% : valeur caracte'ristique des donnees giomitriques 
YM : facteur de resistance 

avec les facteurs de resistance (§ 0.5.5) suivants : 

• pour les verifications de resistance en section : )^fo =1.1, 

• pour les verifications aux instabilitis des barres : YMl = 1-1. 

• pour les verifications des elements de fixation et des assemblages: = 1.25. 

L'Eurocode 2 (§ 2.2.3) definit quant a lui Rj directement a partir des valeurs de dimensionnement 
des proprietes des materiaux ou des donnees geomitriques : 

R d = RiXd, a d , ...) 

Le facteur de resistance yfa, egal a 1.5 pour les caracteristiques du beton eta 1.15 pour celles de I'acier 
d 'armature passifou de precontrainte, intervient alors dans la definition des valeurs de dimensionnement 
des proprietes des materiaux : 

Xd= m 

tandis que la valeur de dimensionnement des donnees geonuitriques est en general egale a sa valeur 
nominate. 



Poids propre de la structure porteuse 

La valeur de dimensionnement du poids propre de la structure porteuse est definie par : 

G d =YGG m (2.16) 

Yq '■ facteur de charge applicable au poids propre de la structure porteuse 
G m : valeur moyenne du poids propre de la structure porteuse 

La valeur moyenne du poids propre de la structure porteuse est obtenue en multipliant les charges 
volumiques moyennes (§ 2.5.1) par les dimensions figurant sur les plans. 
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Le facteur de charge pour le poids propre de la structure porteuse vaut, dans le cas general : 

7G=l-3 (2.17) 

Si le poids propre influence favorablement la securite' structurale (par exemple lors du montage d'une 
structure par encorbellement, en cas de soulevement dfl au vent ou pour determiner les charges a balancer 
lors de la mise en prgcontrainte), celle-ci doit etre v6rifi6e avec une valeur minimale de ce poids propre 
en considerant pour 1' ensemble de la structure une valeur de Yg ^ 10- 

L'Eurocode 3 (§ 2.2.2) utilise la mime formulation de la valeur de dimensionnement du poids propre 
que (2.16), en remplacant toutefois la valeur moyenne G m du poids propre par une valeur caractiristique 
Gfc Pour le facteur de charge applicable au poids propre, il y est propose - (§ 2.3.3) une valeur de Yg - 
1.35 pour les actions permanentes defavorables et de Yg = 1.0 dans le cas d' actions permanentes 
favorables. Dans le cas ou la charge permanente est composee d'une partie favorable et d'une partie 
difavorable, il est propose YG~ 1.1 pour la partie favorable et Jq = 1.35 pour la partie difavorable 
(pour autant que V application globale de YG- 1.0 ne conduise a des effets plus difavorables). 



Action preponderante 

L'action preponderante est introduite dans le calcul avec des valeurs et des dispositions extremes. Si 
Taction preponderante est une action permanente ou variable, sa valeur de dimensionnement est definie 
par : 

Qd=YQQr (2.18) 

Yq : facteur de charge applicable a Taction preponderante 

Q r : valeur representative de Taction (definie dans la norme SIA 160) 

Le facteur de charge applicable a Taction preponderante vaut, dans le cas general (on consultera la 
norme SIA 160 pour les quelques exceptions a cette valeur) : 

y G =1.5 (2.19) 

Le poids propre de la structure porteuse n'est qu'exceptionnellement une action preponderante. Dans 
ce cas, par exemple lors du montage en encorbellement, on prendre des mesures adequates (§ 2.4.3) et 
les facteurs de charge seront determines en consequence. 

Dans le cas d'une action accidentelle telle qu'un choc, un deraillement, un incendie, une explosion 
ou un seisme, la valeur de dimensionnement de Taction preponderante est directement definie par : 

Qd = Qacc (2-20) 

Q acc '■ valeur representative de Taction accidentelle (definie dans la norme SIA 160) 

L'Eurocode 3 (§ 2.2.2) utilise la mime formulation de la valeur de dimensionnement de l'action 
preponderante (appelie action variable de base) que (2.18), en remplagant toutefois la valeur 
representative Q r par une valeur caractiristique Q^. Le facteur de charge Yq vaut egalement 1.5. 
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Action concomitante 



La valeur et la disposition de Taction concomitante sont determinees en tenant compte de sa proba- 
bility d'apparition simultanee avec Taction preponderante. 

Si Taction concomitante est une action permanente ou variable, elle est deTinie par : 

Qa=¥Qr (2-21) 

yr facteur de charge applicable a Taction concomitante 

Q r : valeur representative de Taction, identique a celle utilisee dans (2.18) 

On se referera a la norme SIA 160 pour la definition de la valeur du facteur de charge yf. Nous nous 
contenterons de pr£ciser ici que ce facteur de charge vaut : 

• pour le poids propre des elements non porteurs : yi = 1 .3 

• pour les charges utiles dans le Mtiment : = 0.5 a 1.0 selon la categorie 

• pour des actions dues a la neige, au vent et a la temperature : yf = 0.8 

Lorsqu'une action accidentelle est consideree comme action preponderante, Taction concomitante se 
deTinit par : 



Qa ,acc ~ ¥acc Qr 
yr acc : facteur de charge applicable a Taction accidentelle 



(2.22) 



Tout comme pour le facteur de charge y/, on se referera egalement a la norme SIA 160 pour la definition 
de la valeur du facteur de charge yf acc . Nous nous contenterons de relever quelques valeurs particulieres : 



pour le poids propre des elements non porteurs 

pour les charges utiles dans le bStiment 

pour Taction due a la neige 

pour des actions dues au vent et a la temperature 



Vacc = 1-0 

Vacc = 0-3 & 10 selon la categorie 

yi acc depend de T altitude du lieu 

Voce = 0 



L'Eurocode 3 (§ 2.2.2) utilise la notion de valeur de dimensionnement d'une action concomitante 
(appelie action variable d'accompagnement), qui est difinie par la relation suivante : 

Qd = YQ Vi Qk 

y/i : coefficient de combinaison egal a y/Q, y/\ ou ifa selon le type de combinaison d' action 

II faut relever ici qu 'une modification de la valeur de Jq (possible par exemple entre diffirents pays 
ou pour certaines actions) entraine malheureusement une modification de la grandeur de I' action 
concomitante. 



Valeur de dimensionnement de la sollicitation 

La valeur de dimensionnement de la sollicitation est donnee, dans sa forme generale, par (2.4). Comme 
la nature de Taction preponderante influence la determination de la valeur de dimensionnement de la 
sollicitation, on distingue deux cas : 
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• L'action pr6pond6rante est une action permanente ou une action variable. La valeur de dimen- 
sionnement de la sollicitation s'exprime alors par la relation suivante : 

Sd = S(YG G m , YQ Qn * V Qr) (2-23) 

• L'action pr6pond6rante est une action accidentelle. La valeur de dimensionnement de la sollici- 
tation s'exprime alors par la relation suivante : 

S d = S(G m , Qacc, £ yf acc Q r ) (2.24) 

La somme des actions concomitantes comprend, dans les deux cas, toutes les actions permanentes et, 
en regie generate, une seule action variable. 

La valeur de dimensionnement (appelee valeur de calcul) de la sollicitation est definie (§ 2.3.2.2) 
dans I'Eurocode 3 par des combinaisons d' actions tres rigides. La combinaison fondamentale, valable 
dans les situations durables et transitoires autres que celles concernant la fatigue, est de la forme sui- 
vante : 



S d = 'L YGJ G kJ + YQ,l Qk,\ + 2 YQ,i Vo.i Qk,i 
j - i>2 

Gf^j : valeur caractiristique des actions permanentes 

Qkl : valeur caract&ristique de l'action variable de base 

Qk i : valeur caractiristique des autres actions variables 

Ygj ■' coefficient partiel de securite pour l'action permanente j 

Yqj : coefficient partiel de sdcurite pour l'action variable i 

Vo, / coefficient de combinaison de l'action variable i 

tandis que celle valable pour les situations accidentelles s 'exprime en geniral ainsi : 

Sd = T. YGAJ G k j + A d + Qk,l + £ ¥2,i Qk,i 
j »'£2 

A<i : valeur de calcul (valeur specifiie) de l'action accidentelle 

YGAJ ■' coefficient partiel de sicuriti pour l'action permanente j dans le cas de situations 

accidentelles (en geniral YGAJ = 
y/l coefficients de combinaison permettant d'obtenir la valeur frequente des actions variables 

de base 

yfy : coefficients de combinaison permettant d'obtenir la valeur quasi-permanente des actions 
variables d'accompagnement 



Exemple 2.4 Verification de la security structural 

Soit une panne de toiture de la serie IPE en acier Fe E 235 faisant partie de la halle examinee dans les 
exemples 2.1 a 2.3 (fig. 2.4 et 2.9). L'espacement entre les pannes est de 3 m, lew systeme statique est une 
poutre simple de 6 m de portee. 

Verifier la securitS structural de cette panne pour la situation de risque « neige», en tenant notamment 
compte des charges suivantes (valeurs representatives) : 
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• poids propre de la toiture, formde de dallettes de 100 mm d'6paisseur : 2.5 kN/m 2 , 

• neige : 3.2 kN/m 2 (correspondant a une altitude d' environ 800 m). 

Pr6dimensionnement 

Sur la base d'un rapport llh = 1/20, un prddimensionnement de cette panne donne un profile IPE 300. 
Ceci permet d'etablir les caract6ristiques suivantes de la panne : 

• poids propre : 0.422 kN/m (selon les tables SZS C5), 

• resistance ultime a la flexion (calcul plastique) : Mr = M p i = 148 kNm (selon les tables SZS C5). 
Sollicitations 

Les charges agissant sur cet element de structure pour la situation de risque « neige » sont les suivantes 
(fig. 2.17) : 

• poids propre : g m = 0.422 kN/m 

• neige (charge utile variable) : q r = 3.2 kN/m 2 • 3 m = 9.6 kN/m 

• toiture (poids propre des elements non porteurs) : go = 2.5 kN/m 2 ■ 3 m = 7.5 kN/m 



neige 



poids propre dallettes Q j \ Q Q H H U H U U * H f 



poids propie poutre Q j j Q j Q j j Q Q j Q Q ♦ t j t ♦ * 

"H IPE 300 



4- 



6000 



4 



Fig. 2.17 Charges a consid6rer pour la verification de la security structurale. 



La verification de la s6curit6 structurale de la panne se fera en consid6rant le moment de flexion a mi- 
travge correspondant a la situation de risque examinee. Le terme general 5 utilise dans la section 2.4 pour 
designer une sollicitation peut etre remplac6 dans le cas particulier par M (moment de flexion). La valeur 
de dimensionnement de ce moment de flexion est donnee par la relation suivante, similaire a (2.4) : 

Md = lYG 8m +YQ4r+ ¥80\ I 2 '* 
En utilisant les valeurs des facteurs de charge suivants : jq = 1.3, Jq= 1.5 et y= 1.3, on obtient alors : 
M d = [1.3 ■ 0.422 kN/m + 1.5 • 9.6 kN/m + 1.3 • 7.5 kN/m] (6 m) 2 /8 =111 kNm 

Verification 

D'une facon analogue a (2.13), la verification de la security structurale de la panne s'effectue avec la 
relation suivante : 

M d <M R /yR 

qui permet de s'assurer que le profile IPE 300 en acier Fe E 235 obtenu par le predimensionnement est 
suffisant : 

111 kNm< 148 kNm / 1.1 = 134 kNm 
Un contr61e rapide permet de verifier que le profile plus leger, un IPE 270, n'est pas suffisant. 
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2.5 Charges et actions 

Les trois sections prec6dentes ont montre qu'une bonne connaissance des charges et de la resistance 
etait necessaire pour effectuer l'analyse d'une structure. Comme les prochains chapitres de ce volume 
traitent essentiellement de la resistance des constructions mdtalliques ou mixtes, il est n6cessaire de 
dohner quelques details sur les charges et les actions a considerer. Ceci est d'ailleurs le but de cette 
section, ou il est egalement montre de quelle facon les charges sont deTmies, en Suisse dans la norme 
SIA 160, et en Europe dans 1'Eurocode 1. II ne s'agit ni de copier ces normes, ni de les commenter, mais 
plutot de donner les informations sur les charges necessaires pour comprendre et effectuer les exemples 
numenques qui sont prdsentds dans ce volume. Les charges par trop specifiques a un type bien precis 
d'ouvrage (telles que les charges dues aux ponts roulants pour les halles ou les charges de trafic pour 
les ponts) sont presentees dans les volumes 11 et 12; elles ne sont done pas abordees dans ce volume. 
Cette section contient done quelques details sur le principe, la forme et la grandeur des charges et des 
actions suivantes : 

• poids propre (structure porteuse et elements non porteurs), 

• charges utiles dans les batiments, 

• actions climatiques et indirectes (neige, vent et temperature), 

• actions accidentelles. 

2.5.1 Poids propre de la structure porteuse 

Le poids propre de la structure porteuse k considerer tant pour la verification de 1' aptitude au service 
que de la securite structurale se base sur la valeur moyenne G m obtenue a partir des dimensions theoriques 
de la structure. Les charges volumiques moyennes des principaux materiaux de construction sont conte- 
nues dans le tableau 2.18. 

Tableau 2.18 Charges volumiques moyennes des principaux materiaux de construction. 



Materiau 


Charge volumique [kN/m ] 


Aluminium 


27 


Acier 


78.5 


Beton - arm6 


25 


- non arm6 


24 


- 16ger 


<20 


Bois 


£8 



2.5.2 Poids propre des elements non porteurs 

Pour la securite structurale, la valeur representative Q r du poids propre des elements non porteurs est 
egale a la valeur moyenne. Tout comme pour le poids propre de la structure porteuse, celle-ci est obtenue 
en multipliant les dimensions theoriques par la charge volumique moyenne de 1' element consider. Les 
normes de charge contiennent des tableaux de charges volumiques des elements non porteurs tels que 
les galandages, les revStements, les toitures et les facades, 1' isolation, etc. 

Pour la verification de 1' aptitude au service, la charge de service de longue duree est egale a la valeur 
representative definie ci-dessus. Ceci se justifie dans la mesure ou il s'agit de charges permanentes qui 
seront ties probablement presentes durant toute la duree de service de l'ouvrage. 
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2.5.3 Charges utiles dans les batiments 

Selon la fonction et 1' affectation des batiments, on peut distinguer entre les trois groupes de surfaces 
utilisables suivants (fig. 2.19) : 

• les surfaces des locaux habitables, commerciaux ou administratifs, 

• les surfaces des entrepots, des locaux de fabrication, des archives et des silos, 

• les surfaces des parkings et les surfaces accessibles au trafic. 
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Fig. 2.19 Charges utiles dans les batiments. 



Locaux habitables, commerciaux ou administratifs 

Les surfaces de ce groupe de locaux sont encore classes en quatre categories correspondant a leur 
utilisation, a savoir : 

A Les locaux d' habitation et les chambres d'hotel 
B Les locaux publics 

C Les locaux accessibles au public permettant de grands rassemblements 
D Les locaux de vente 

II est particulierement necessaire de bien connaitre 1' affectation des diffcrentes surfaces, car les char- 
ges reparties a consid£rer peuvent grandement varier d'une categorie a 1' autre : leur valeur representa- 
tive vaut en effet respectivement 2.0, 3.0, 4.0 ou 5.0 kN/m 2 selon qu'il s'agit de la categorie A, B, C ou 
D. Les valeurs de service dependent fortement du type d'affectation et de la duree d'application; elles 
peuvent valoir entre le quart de la valeur representative (cas de la catdgorie A pour la valeur de longue 
duree) et une valeur egale a la valeur representative (cas des categories C et D pour les actions de courte 
duree). 

Precisons encore qu'une reduction de la charge utile peut etre effectuee dans un batiment ayant trois 
etages ou plus de surfaces classees dans les categories A et B, pour tenir compte d'une probabilite r£duite 
d' avoir en meme temps tous les Stages charges de maniere extreme. La reduction peut etre de l'ordre de 
50%. Davantage de details a ce sujet figurent dans le volume 11. 
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EntrepSts, locaux de fabrication, archives et silos 

Les elements pouvant etre stocked a l'inteiieur d'entrepdts, de locaux de fabrication, d' archives ou 
de silos peuvent etre de nature tres diverse. II n'est done pas possible de prescrire dans une norme une 
valeur particuliere pour ce type d'ouvrage, car e'est a l'ingdnieur et au maitre de l'ouvrage qu'il revient 
de fixer une valeur nominale q nom a consid6rer. Cette valeur sera affichee dans les locaux correspondants, 
pour garantir une utilisation conforme des surfaces disponibles. Le programme de surveillance et 
d'entretien doit imposer au maitre de l'ouvrage un contrdle de cette valeur, afin d'avoir une garantie du 
respect, au cours du temps, du niveau de charge q nom convenu. 

Pour la verification de la security structural, la valeur representative q r sera prise egale a la valeur 
nominale q nom convenue. Pour le contr61e de 1' aptitude au service, les charges utiles seront definies en 
fonction des 6tats d' utilisation et des exigences relatives au comportement de la structure porteuse. La 
norme SIA 160 propose une valeur de courte duree q ser ,court 6gale a la valeur nominale q nom deTmie 
ci-dessus, et une valeur de longue duree q se r,long Pl us petite ou 6gale a cette meme valeur nominale. 
C'est done a l'ingenieur qu'il revient de discuter avec le maitre de l'ouvrage du cas particulier de la 
structure projetde, et de ddfinir dans les plans d'utilisation et/ou de security les charges a considfrer. 

Parkings et surfaces accessibles au trafic 

Ce groupe de batiment est subdivisd en deux categories, selon le poids des veliicules pouvant y 
acedder : 

E V6hicules jusqu'a 3.5 t 
F Veliicules entre 3.5 et 16 t 

Pour la verification de telles structures, il faudra considerer la superposition d'une charge r6partie q, 
representant un ensemble de plusieurs veliicules, et d'une charge concentree Q, representant quant a elle 
Taction locale d'une roue de vdhicule. 

Aucune charge de service de longue duree n'est en g6neral impos6e par les normes de charge, dans 
la mesure ou la nature mSme des charges dues aux veliicules routiers fait qu'elles agissent sur une periode 
de temps relativement courte. La question de la valeur de ce type de charge sera cependant examinee 
avec le maitre de l'ouvrage. 

Tout comme certaines categories de locaux habitables, commerciaux ou administratifs, une reduction 
de la charge utile peut etre envisaged pour les Elements porteurs de bStiments ayant trois Stages ou plus 
de surfaces classees dans les categories E et F. La reduction peut aller jusqu'a environ 30%. Davantage 
de details sont donnes a ce sujet dans le volume 11. 

Precisons encore qu'il y a lieu de consid£rer les charges dues au trafic routier, utilisees pour le calcul 
des ponts-routes, pour verifier les elements porteurs des surfaces accessibles a des veliicules plus lourds 
que 16 t. 

2.5.4 Neige 

La charge de neige s sur un terrain horizontal peut etre elablie a partir de mesures de la hauteur de 
la couche de neige au sol (fig. 2.20); en Suisse, elle depend essentiellement de Faltitude du lieu et du 
microclimat local. Dans les normes, on tient en general compte de 1'influence du climat local en modifiant 
1' altitude du lieu. La grandeur de cette modification est donnee en Suisse par une carte geographique 
indiquant les regions oil 1' altitude du lieu devait etre diminuee ou augments pour calculer la charge de 
neige au sol s. Sur la base d'une periode de retour d' environ 50 ans (prise comme r6f6rence tant dans 
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les normes SIA et que dans les Euiocodes), il a pu etre 6tabli que la charge de neige au sol pouvait 
varier entre 0.9 kN/m 2 en plaine a environ 20 kN/m 2 a 2000 m d' altitude. 




Fig. 2.20 Action due & la neige. 



Pour la v6rification de la security structurale, la valeur representative q r de la charge de neige a 
considerer sur la toiture est influencee par la forme de cette derniere (fig. 2.20) : 



4r= £s 



(2.25) 



5 : charge de neige sur un terrain horizontal 

£ : coefficient de forme de toiture 

Le coefficient de forme de toiture vaut par exemple : 

• pour les toits plats a un pan, inclines de moins de 30° 

• pour les toits plats a deux pans, inclines de moins de 15° 

• pour les toits plats a un ou deux pans, inclines de plus de 60° 

• sur certaines parties des toitures en forme de shed 



£=0.8 
£=0.8 
£=0.0 
£=1.6 



Pour le controle de I'aptitude au service, la valeur de courte duree q se r,court doit correspondre a 
la charge qui agit immetiiatement apres une chute de neige; elle est done egale a la valeur representa- 
tive q r deTmie ci-dessus. Quant a la valeur de longue duree q S er,U>ng' e ^ e correspondra en principe a 
une duree d' application de 120 jours (4 mois); elle peut done varier, suivant 1' altitude, entre 0 (jusqu'a 
1000 m) et 50% (pour 2000 m) de la valeur representative q r . 

2.5.5 Vent 

L'action due au vent (fig. 2.21) est directement proportionnelle a sa pression dynamique q, qui depend 
elle-meme de la vitesse du vent selon la relation suivante : 



9 = 



(2.26) 



p : densite de Fair (fonction de la pression atmospherique, de la temperature et de rhumidit6, en 

general admise a 1.25 kg/m 3 ) 
v : vitesse du vent 
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Fig. 221 Action due au vent. 



Pour la verification de la securite" structurale, on se base en Suisse sur une vitesse de pointe du vent 
ayant une periode de retour de 30 ans, soit environ 140 km/h. Ceci correspond, avec (2.26), a une valeur 
representative q r de la pression dynamique de 0.9 kN/m 2 . Dans certaines valines alpines particuliere- 
ment exposees au fohn, cette pression dynamique peut cependant valoir jusqu'a 1.4 kN/m 2 (vitesse de 
pointe du vent d'environ 170 km/h). Pour la verification de 1' aptitude au service, une periode de retour 
de 10 ans est proposee (grandeur a considdrer en principe a defaut d'autres indications) : on obtient ainsi 
une valeur de courte duree q seriCO urt egale a 80% de la valeur representative q r . 

Pour determiner les forces dues au vent agissant sur l'ouvrage, la pression dynamique du vent est a 
multiplier par des coefficients tenant compte des pressions locales sur la surface du batiment, de la 
situation de l'ouvrage, de sa geometric et de son eventuel comportement dynamique. L'effet de l'ensemble 
de ces coefficients peut donner une pression due au vent comprise entre 40% et 230% de la pression 
dynamique. La norme SIA 160 contient un grand nombre de tableaux permettant de determiner les 
coefficients correspondant a certains cas particuliers d'ouvrage. 

Dans VEurocode 1, on utilise pour la verification de la sicurite structurale une pression dynamique 
du vent correspondant a une vitesse moyenne sur 10 minutes et a une periode de retour de 50 ans. 

2.5.6 Temperature 

Pour tenir compte des actions dues aux variations de temperature, il est en general suffisant, pour les 
bailments et les constructions industrielles, de considerer une variation uniforme de temperature AT. 
Mentionnons toutefois, sans entrer dans les details, qu'il faudra egalement prendre en consideration un 
gradient de temperature pour les ponts ou les structures semblables exposees totalement ou partiellement 
aux intemperies (vol. 12). 

La variation uniforme de temperature se refere a la temperature moyenne du lieu, qui est de 10 °C 
pour le plateau Suisse. Les variations uniformes de temperatures dans une section provoquent des 




Fig. 2.22 Action due a la temperature. 
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variations de la longueur des elements de la structure (fig. 2.22). Ces deformations peuvent etre calcuiees 
au moyen du coefficient de dilatation thermique aj defini au chapitre 3 pour les diff6rents matenaux de 
construction. 

Les sollicitations d'origine thermiques provenant des deformations empSchees sont a prendre en 
compte dans la verification de la securite structurale. Si elles ne sont pas empfichees, ces deformations 
sont a reprendre dans un dispositif de construction approprie (joint de dilatation, appui glissant, ...) : il 
s'agit alors d'un probleme d' aptitude au service. 

Pour la verification de la s6curit6 structurale, la valeur representative AT r de la variation uniforme 
de temperature depend du materiau utilise dans la structure. Les valeurs proposees dans la norme SIA 160 
sont donnees ci-apres : 

• acier et aluminium : ± 30 °C 

• mixte acier-beton : ± 25 °C 

• betonetbois : ± 20 °C 

La valeur de la charge de service de longue duree a prendre en compte pour le contrdle de 1' aptitude 
au service correspondra en general a la valeur representative de la variation uniforme de temperature 
indiquee ci-dessus. La valeur de courte duree devrait quant a elle correspondre a la valeur representative 
du gradient de temperature qui peut se produire quotidiennement; si elle peut Stre negligee pour les 
batiments et les constructions industrielles, il s'agira d'en tenir compte lors du dimensionnement des 
ponts (vol. 12). 

2.5.7 Actions accidentelles 

Par actions accidentelles, on comprend les actions de tres courte dur6e dont la presence avec une 
grandeur significative est peu ou pas probable au cours de la duree de service prevue. Les chocs, 
derailments, incendies, explosions et seismes constituent des actions accidentelles (fig. 2.23). 




Fig. 2.23 Exemples d' actions accidentelles. 



La description de ces charges, leurs valeurs de dimensionnement et les mesures correspondantes a 
prendre ne sont pas abordees dans ce volume, car la norme SIA 160 contient toutes les indications 
necessaires a ce sujet. II n'est cependant pas inutile de faire les remarques suivantes : 

• Les actions accidentelles sont typiquement celles oil il s ' agit de refiechir, deja lors de la conception 
de l'ouvrage, aux mesures a prendre pour limiter voire eviter leurs effets. Ces mesures sont a 
int6grer aux plans d'utilisation et/ou de securite. 

• Si ces actions ne peuvent pas Stre evitees, elles interviendront essentiellement poW la verification 
de la securite structurale, et non pas pour le contrdle de l'aptitude au service, car leurs effets vont 
directement affecter la capacite portante de la structure. 
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• Les selsmes representent la seule action accidentelle pour laquelle il peut etre necessaire de 
maintenir en fonction la structure apres un accident. II s'agit notamment des hopitaux et des 
ouvrages d' importance vitale pour le maintien des communications avec les zones sinistrees en 
cas d' accident. 

• Les actions accidentelles dependent par ailleurs grandement des conditions locales de la structure 
(vitesse du trafic, type de matenau stocke\ situation g6ographique, ...). II est done tres difficile 
d'dtablir des regies generates pour ce type d' actions. 



2.6 Analyse d'une structure 

2.6.1 Moderation de la structure 

Toute structure, qu'elle soit composee de barres, de plaques ou de voiles, presente un comportement 
tridimensionnel. II est cependant rare de tenir compte de ce comportement lors du calcul statique. En 
effet, bien que les programmes d'ordinateur nous permettent actuellement d'etudier des modeles de calcul 
de plus en plus complexes, cette demarche n'est en general pas justifiable, ni necessaire dans les cas 
habituels. Des modeles de calcul simplifies sont alors suffisants. 

La simplification la plus importante, que nous ferons implicitement tout au long des volumes 10, 1 1 
et 12 consacrfs a la construction mdtallique, consiste a dissocier les differents plans porteurs et a les 
etudier independamment les uns des autres. Ce proc£d6 est acceptable lorsque les systemes porteurs sont 
bien distincts, e'est-a-dire lorsque leurs rigiditds selon la direction consideree sont nettement diffdrentes. 

Le processus de modelisation consiste dans un premier temps a simplifier la geometrie, les materiaux, 
les conditions d'appuis et les sollicitations d'une structure en des cas simples se rapprochant le plus 
possible de la realitd et sur lesquels on peut facilement raisonner. C'est pour cela que des appuis fixes, 
mobiles ou encastres seront pr6feres aux appuis a ressorts, ceci pour des raisons de simplicity. De m6me, 
on choisira plutdt des articulations et des nceuds rigides que des encastrements elastiques. Enfin, les 
charges seront choisies en g£neial ponctuelles ou uniformement reparties. Ces simplifications sont 
utilisdes tant pour les verifications de l'aptitude au service, a l'aide de (2.1), que de la security structurale, 
a l'aide de (2.3). Cette demiere relation est rappelee ici, car la suite de cette section traite essentiellement 
de la verification de la securitd structurale : 

S d <, R d (2.27) 

La figure 2.24 illustre le principe de la modelisation d'une halle, ou chaque element a calculer est 
consider^ de facon isol6e, afin d'en permettre un calcul ais€. Si les actions climatiques telles que la neige 
et le vent agissent sur l'enveloppe de la halle, elles seront finalement transmises aux fondations par 
rintermddiaire des elements de la structure porteuse. II en est de m6me pour les autres types d' actions 
a consid^rer (charge utile, pont roulant, choc, etc.). II est done necessaire d' assurer pour chaque action 
une descente de charge, qui permettra d' identifier de quelle facon sont sollicit£s les differents elements 
porteurs. Une telle descente de charges n'est possible que si la modelisation, a savoir la definition du 
systeme statique, de chaque 616ment porteur de la structure est faite. 

Si la structure est simple, ce qui est souvent le cas, on peut se contenter du type de modelisation 
6voqu6 ci-dessus. Si la structure est plus complexe, il peut etre necessaire d'effectuer une analyse plus 
detaillee, a l'aide de modeles plus elabor£s (systeme statique plus r6aliste, appuis a ressort, liaisons semi- 
rigides, ...). 
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Fig. 2.24 Mod61isation des differents elements d'une structure. 
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2.6.2 Calcul des efforts interieurs 

Lors du dimensionnement d'une structure, on fait appel aux lois de la statique et de la resistance des 
matenaux pour le calcul des efforts interieurs (partie gauche de (2.27)). Suivant le type de structure et 
les propridtes du materiau, on peut utiliser Tune des deux mdthodes de calcul suivantes : 

• analyse eiastique, basde sur un comportement eiastique des matdriaux, 

• analyse plastique, tenant compte d'une plastification locale des sections. 

La figure 2.25 montre la difference entre les efforts interieurs etablis selon un calcul eiastique et un calcul 
plastique pour une poutre continue sur trois appuis soumise a une charge concentred agissant au milieu 
de chacune des deux travees egales. 
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Fig. 2.25 Calcul des efforts interieurs. 



En calcul ilastique, on admet que les hypotheses de la theorie d'elasticite" (vol. 2) sont satisfaites. 
Les conditions a remplir pour effectuer un calcul Plastique des efforts interieurs sont les suivantes : 

• materiau ayant un comportement lineaire-61astique, 

• elements sans imperfections et petites deformations, 

• phenomenes d'instabilite non determinants. 

Les efforts interieurs ainsi determines dependent alors directement de la charge exterieure appliqu6e a 
la structure. Un tel calcul, qui permet la superposition des efforts, est celui qui est couramment utilise 
pour la plupart des elements structurels de construction metallique. 

Pour le calcul plastique, on admet que la mine d'une structure se produit par formation de rotules 
plastiques au droit des sections plastifiees. Ceci engendre une diminution de la rigidite, accompagnde 
d'une redistribution des efforts interieurs, et finalement un mecanisme de mine ou une instability statique. 
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La charge correspondant a ce mecanisme de mine represente alors la resistance ultime de la structure. 
Les conditions a satisfaire pour effectuer un calcul plastique des efforts interieurs sont les suivantes : 

• matenau suffisamment ductile (c'est le cas des aciers Fe E 235 et Fe E 355), 

• capacity de rotation des sections suffisante, 

• pas de phenomene d'instabilitd. 

Ces conditions doivent etre satisfaites pour garantir que les moments plastiques d£velopp6s par les rotules 
plastiques restent inchang6s jusqu'a la formation de la derniere rotule du systeme. Les criteres precis a 
verifier pour satisfaire ces conditions se trouvent dans les chapitres 5, 1 1 et 12. 

II est important de souligner que la formation de toute rotule plastique ne peut se faire qu'avec une 
grande rotation de la section, qui impose alors de grandes deformations a la structure, lors de sa ruine. 
Ceci explique en partie pourquoi le calcul plastique des efforts interieurs n'est effectue que relativement 
rarement, car il pose souvent des problemes de deformation en stade de service deja. D'autres raisons 
sont la difficulte de realisation des assemblages rigides n£cessaires pour assurer une redistribution des 
efforts interieurs (faibles tol6rances de montage) et le manque de programmes d'ordinateurs permettant 
le traitement rapide d'une telle approche. 

2.6.3 Calcul de la resistance 

La figure 2.26 illustre quatre niveaux du calcul de la resistance (partie droite de (2.27)). Ces differents 
niveaux sont presented en detail ci-apres. 
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Fig. 2.26 Niveaux de calcul de la resistance. 



• Mecanisme de ruine. Une telle situation est a associer au calcul plastique des efforts interieurs 
abord6 dans le paragraphe precedent, auquel correspond la formation de rotules plastiques qui creent une 
grande deformation de la structure. Pour le dimensionnement, la condition a verifier dans un tel cas peut 
s'ecrire ainsi : 

(2.28) 

: valeur de dimensionnement de la charge appliquee 
q u : charge ultime correspondant au mecanisme de ruine 



PRINCIPES DE DIMENSIONNEMENT 



• Element. II peut en l'occurrence s'agir d'un element soumis a de la compression ou a de la flexion. 
Sa resistance ultime pourra alors etre atteinte par flambage, voilement ou deversement, avant que sa 
section ne puisse etre entierement plastifiee. Pour le dimensionnement, la condition a verifier est la 
suivante : 

S d ^ (2-29) 

: valeur de dimensionnement de la sollicitation 
R : r6sistance ultime au flambage, au voilement ou au deversement 

• Section. Si aucun ph6nomene d' instability locale ne se manifeste en section, la resistance ultime 
sera atteinte lorsque l'ensemble de la section sera plastifiee (calcul plastique) ou lorsque la premiere fibre 
se plastifiera (calcul eiastique). On parle de calcul eiastique reduit lorsque la partie comprimee de la 
section se voile avant que la fibre extreme ne soit plastifiee. Pour le dimensionnement, la condition a 
verifier est identique a (2.29), sauf que la resistance ultime R peut correspondre a 1' effort normal plastique, 
au moment limite eiastique, au moment plastique, etc. (chap. 4). En cas de presence simultan6e d'efforts 
(interaction entre un effort normal et un moment de flexion, par exemple), la theorie presentee au chapitre 
4 deTmit les formules d'interaction a considdrer en lieu et place de (2.29). 

Les differentes mithodes de calcul pour la verification de la security structurale en fraction du type 
de determination des efforts interieurs et de la resistance en section sont resumees dans le tableau 2.27. 
Les conditions a respecter pour appliquer ces differentes methodes de calcul sont explicitees au chapitre 5, 
dans les tableaux 5.7 et 5.8. 



Tableau 2.27 Mdthodes de calcul pour la verification de la securite structurale. 



Calcul 
des efforts 
interieurs 


Calcul 
de la 
resistance ultime 


Methode 
de calcul 
(SIA 161) 


Classe 
de section 
(Eurocode 3) 


plastique 


plastique 


PP 


1 


eiastique 


plastique 


EP 


2 


eiastique 


eiastique 


EE 


3 


eiastique 


eiastique reduit 


EER 


4 



• Contraintes. Selon le type de structure, de sollicitation ou de section, il peut etre necessaire de 
determiner la resistance sur la base des contraintes, en utilisant les regies de la resistance des materiaux 
dans le domaine eiastique. Le tableau 2.28 regroupe quelques relations exprimant les conditions a verifier 
selon differents types d'etats de contrainte, en differenciant le cas de base de la resistance des materiaux 
et le cas applicable pour le dimensionnement (ou le principe de securite donne par (2.29) est introduit) : 

• Dans le cas oil il n'y a qu'une contrainte normale a, elle se compare tout simplement a la limite 
d'eiasticite^, de la section, selon (2.30). 

• En cas d'interaction entre des contraintes normales a et tangentielles t, on utilise la notion de 
contrainte de comparaison o g qui permet de ramener l'etat de contrainte bi- ou tridimensionnel 
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a un 6tat lin6aire (critere de von Mises) (vol. 2). Le critere definissant la resistance ultime dans 
le cas de la superposition d'une contrainte normale cret d'une contrainte tangentielle Test donne 
par (2.31). 

• En cas de cisaillement pur, la contrainte limite elastique de cisaillement T y s'obtient a partir de 
(2.31 a) en posant o x = 0. Dans ce cas-la, le critere ddfinissant la resistance ultime est donne 
par (2.32). 

Le phenomene de la fatigue est par ailleurs un cas typique oil Ton aura recours aux contraintes pour 
v6rifier la securite. Nous n'entrons ici pas en detail sur cette procedure, dans la mesure ou le chapitre 13 
de ce volume est consacre a la determination de la resistance a la fatigue. 



Tableau 2.28 Conditions a respecter pour verifier la security structurale en utilisant les contraintes. 



Etat de contraintes 


Resistance des materiaux 


Dimensionnement 


a 


<i<f y (2.30a) 


a d <h. (2.30 b) 
YR 


a x et t 


a g = yJo$+?,T 2 <fy (2.31a) 


a gd <Il (2.31b) 
6 YR 


T 


1^ = ^/, (2.32a) 


T d <h (2.32 b) 
Yr 



En plus des quatre niveaux 6voqu6s ci-dessus, il est n6cessaire de relever le cas particulier du calcul 
de la resistance des assemblages. Comme ils permettent de relier entre eux les differents elements d'une 
structure m&allique, on d6terminera la resistance des moyens d'assemblages avec une reserve permettant 
d'eviter qu'ils ne soient la cause d'une rupture prematur6e de la structure. Leur resistance ultime 
consideree pour la verification de la securite structurale est donnee par la relation gendrale suivante, dont 
le principe est repris dans les chapitres 7 et 8 : 

R resistance ultime consid6ree pour la verification de la securite structurale, par exemple 

dans (2.13) 
R u : resistance ultime 

YM : marge supplemental pour la resistance des moyens d'assemblages (jm = 1.25) (correspond 
au facteur y^i evoque au pargraphe 2.4.6) 

References 
o 

[2.1] D 040, Nouvelles normes de structures de la SIA, SIA Socidte Suisse des ingenieurs et des architectes, Zurich, 
1989. 

[2.2] BACHMANN, H., AMMANN, W., Vibrations in Structures Induced by Man and Machines, IABSE-AIPC- 
IVBH, Zurich, 1987. 



PRINCIPES DE DIMENSIONNEMENT 



53 



[2.3] PETERS, O.H., MEYNA, A., Handbuch der Sicherheitstechnik, Band 1 , Carl Hanser Verlag, Munich, 1 985. 
[2.4] ANG, A.H.S., TANG, W.H., Probability Concepts in Engineering Planning and Design, vol. II : Decision, 

Risk, and Reliability, John Wiley & Sons, New York, 1984. 
[2.5] HASOFER, A.M., LIND, N.C., Exact and Invariant Second-Moment Code Format, Proceedings ASCE, 

Journal of the Engineering Mechanics Division, vol. 100, 1974, pp. 111-121. 
[2.6] RACKWJTZ, R., FTESSLER, B., Note on Discrete Safety Checking when using Non-Normal Stochastic 

Models for Basic Variables, Technische Universitat, Munich, Berichte zur Zuverlassigkeitstheorie der Bau- 

werke, Heft 14, 1976. 

[2.7] THOFT-CHRISTENSEN, P., BAKER, M.J., Structural Reliability Theory and its Applications, Springer 
Verlag, Berlin, 1982. 



3 Materiaux 




MATERIA UX 



57 



3.1 Introduction 

Une bonne connaissance des materiaux utilises en construction metallique est indispensable pour la 
realisation d'une structure, aussi bien pour sa conception, son dimensionnement que lors de son execution. 
Elle est 6galement necessaire pour definir la resistance des differents elements structurels qui sont etudi6s 
dans la suite de ce volume. Le but de ce chapitre est done de montrer le comportement et de definir les 
caractdristiques mecaniques des materiaux et des produits lamines utilises pour r6aliser une structure 
metallique. 

La figure 3.1 pr6sente Failure generate de la relation contrainte-deformation specifique d'une 6prou- 
vette en acier de construction obtenu par un essai de traction effectu6 par allongement contr616. On peut 
distinguer quatre domaines : 

• Domaine ilastique (1). II s'agit de la zone dans laquelle la deformation est proportionnelle a la 
contrainte (loi de Hooke). Dans ce domaine, on peut admettre que le diagramme est une ligne 
droite definie par liquation suivante : 

a=Ee (3.1) 

a : contrainte 

E : module d'eiasticite 

e : deformation specifique 

La limite d'eiasticite f y correspond a la contrainte maximale qu'il est possible d'atteindre pour un 
comportement uniquement eiastique de l'eprouvette. La deformation specifique correspondant a 
la limite d'eiasticite est not6e e^. Si la force engendrant la deformation est relachee avant que la 
contrainte n'atteigne f y , e'est-a-dire si les contraintes restent dans le domaine eiastique, l'eprouvette 
revient a sa dimension initiale. 

Precisons que pour etre conforme a la terminologie normalisee relative a 1' essai de traction, on 
devrait parler ici de resistance eiastique R e [3.1] et non pas de limite d'eiasticite f y , car cette der- 
niere correspond deja a une valeur de calcul (§ 3.2.6). Nous avons cependant choisi d'utiliser f y 
a la place de R e pour ne pas ajouter une notation suppiementaire. 

• Patter d'ecoulement (2). Le palier d'ecoulement, qui est une caracteristique propre aux materiaux 
metalliques, surtout visible pour les aciers non allies a faible limite d'eiasticite, correspond a la 
zone dans laquelle le materiau se deforme sans augmentation de la contrainte. Cette zone se situe 
juste apres le domaine eiastique. Si on relache la force, la decharge se fait eiastiquement et le 
materiau, bien que revenant partiellement en place, conserve une deformation permanente. 

• Domaine d'icrouissage (3). Apres le palier d'ecoulement, il faut a nouveau augmenter la 
sollicitation pour accroitre la deformation. La limite superieure de la zone d'ecrouissage est appeiee 
resistance a la traction de l'acier f u . La deformation specifique correspondant a la resistance a la 
traction est notee e u . 

Tout comme pour la limite d'eiasticite, on devrait parler de resistance maximale R m a la place de 
resistance a la traction /„. 

• Domaine de la striction (4). Le domaine de la striction correspond a une reduction localisee de 
la section de l'eprouvette amenant la rupture du materiau, survenant pour des deformations locales 
superieures a £ u . V allongement de rupture est note e r . 

Les domaines (2), (3) et (4) forment ensemble le domaine de comportement plastique du materiau. 
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Fig. 3.1 Allure generate de la relation contrainte-deformation speciflque de l'acier de construction. 



Pour atteindre les buts de ce chapitre, les point suivants sont abordes : 

• Section 3.2. Description succincte des principals phases d'61aboration de l'acier de construction 
et des differents produits des acidries. 

• Section 3.3. Presentation des earacteiistiques du matdriau de construction, a savoir l'acier et 
1' aluminium employes dans les structures m6talliques ainsi que le b&on utilise dans les 
constructions mixtes acier-b6ton. 

• Section 3.4. Presentation des caracteristiques du materiau utilise pour r6aliser les differents moyens 
d' assemblage utilisds dans la construction m6tallique, a savoir essentiellement les boulons, les 
goujons et les soudures. 

Une partie du contenu de ce chapitre n'est donne qu'a titre de rappel, dans la mesure ou ce sont des 
sujets traites plus en detail dans d'autres ouvrages (on citera notamment [3.2], [3.3] et [3.4]). Ces 
informations sont done donnees ici uniquement pour que le lecteur puisse trouver dans ce volume 
l'ensemble des indications necessaires au calcul de la resistance des materiaux et des produits lamin6s 
employes en construction m6tallique ou mixte acier-b6ton. 



3.2 Elaboration de l'acier et produits des acieries 

3.2.1 Elaboration de l'acier 

Par la voie classique, la premiere phase de l'elaboration de l'acier est la production de fonte, a partir 
de minerai et de coke, au moyen d'un haut fourneau. Le coke joue un double r61e : combustible pour 
apporter la chaleur necessaire a la fusion et r6ducteur pour fixer l'oxygene combin6 avec le fer dans le 
minerai. Les m£thodes recentes de production de fonte permettent un meilleur rendement et une meilleure 
productivity gr&ce a l'ajout d'oxygene servant a accelerer la combustion et au charbon pulverise 
remplacant le coke. La fonte obtenue contient 92 a 96 % de fer, 3 a 4 % de carbone et 1 a 4 % d'autres 
616ments tels que phosphore, soufre, silicium, manganese. La fonte de haut fourneau est assez fragile et 
ne se pr&te ni au forgeage, ni au laminage. II faut done l'affiner en 61iminant le carbone et en grande 
partie les autres 616ments pour obtenir un mat6riau facilement fa9onnable. 

Au XVIIF siecle, on assiste a une amelioration des m6thodes d'affinage de la fonte qui annonce la 
production industrielle de l'acier. En 1774, 1' Anglais Cort mit au point une methode d'affinage appelee 
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puddlage en utilisant un four a rdverbere dans lequel les gaz de combustion viennent lecher la fonte 
liquide mdlangde a un oxydant. Pendant cette operation, la fonte est brassee energiquement . La temperature 
a laquelle est effectuee cette transformation est inferieure au point de fusion du fer. 

Ce n'est qu'au milieu du XIX 0 siecle que Ton voit apparaitre l'acier tel que nous le connaissons. 
L'affinage de la fonte s'effectue alors par oxydation en utilisant de l'air, de l'oxygene pur ou une 
combinaison air-oxygene. On distingue essentiellement deux procedds de transformation de la fonte en 
acier selon que Ton utilise des convertisseurs ou des fours a soles : 

Convertisseurs 

• Le convertisseur Thomas est l'un des premiers qui permettent l'eiaboration de l'acier par affinage 
au vent (air ou air + oxygene). La fonte liquide est introduite dans le convertisseur et melangee 
a une certaine quantity de chaux necessaire a l'dlimination du phosphore par reaction chimique. 
L'air est souffle a l'interieur de la masse en fusion et provoque la combustion du silicium, du 
carbone et du phosphore. Les aciers obtenus par ce procede sont des aciers d' usage general dont 
les caracteristiques mecaniques sont toutefois inferieures a celles d'un acier Siemens-Martin. Le 
convertisseur Thomas n'est plus guere utilise et a 6t6 remplace par les convertisseurs a oxygene 
decrits ci-dessous. 

• Les aciers affin6s a l'oxygene pur sont obtenus par un convertisseur LD (Linz-Donawitz) par 
exemple, en soufflant de l'oxygene pur sur la surface du bain liquide constitue par la fonte en 
fusion ou par des convertisseurs permettant l'insufflation d'oxygene a travers le bain, ou encore 
par des proceeds mixtes permettant l'insufflation d'oxygene sur et a travers le bain de fusion. Ces 
proeddes conduisent a l'obtention d'aciers dont les caracteristiques mecaniques (limite 
d'61asticit6 f y , resistance a la traction f u ) sont parfois inferieures a celles de l'acier Siemens-Martin, 
mais dont la ductilite" (propriete des materiaux de pouvoir Stre etires sans se rompre) et la 
soudabiiiti (propriete des materiaux a pouvoir s'unir entre eux par soudage, en conferant au joint 
les memes caracteristiques que le metal de base) sont meilleures. 

Fours a soles 

• Le four Siemens-Martin permet l'affinage de toutes sortes de fontes, par le melange de la fonte 
avec des ferrailles et de la chaux. II peut aussi fonctionner avec des charges constituees 
principalement de ferraille. Le processus d' affinage est beaucoup plus lent que pour les 
convertisseurs (plusieurs heures), mais cette lenteur permet de suivre de maniere precise les 
transformations du metal et d'y apporter les corrections necessaires (adjonction d' elements 
d'alliage) afin d'obtenir les caracteristiques voulues. II en resulte des aciers fins et sp6ciaux uti- 
lises par les industries mecaniques et par la chaudronnerie. Sa faible productivite et sa forte 
consommation en energie provoquent actuellement le declin de ce type de procede. 

• Le fonctionnement du four ilectrique est comparable a celui du four Siemens-Martin, a la difference 
pres que le chauffage est realise a l'aide d'un courant eiectrique. Les reactions d' affinage 
s'effectuent en atmosphere neutre (et non plus oxydante), ce qui constitue l'avantage essentiel du 
four eiectrique. Ceci permet l'eiaboration d'aciers fins et inoxydables. Contrairement au four 
Siemens-Martin, ce procede connait un grand developpement, aussi bien pour la fabrication des 
aciers sp6ciaux que pour celle des aciers courants. 

Lors de l'affinage, en meme temps que l'oxydation des elements tels que le carbone, le soufre et le 
phosphore, on observe egalement une oxydation d'une partie du fer. On doit done proc6der a une 
desoxydation de l'acier (ceci est valable pour tous les procedes l'eiaboration). Cette desoxydation est 



60 



PRINCIPES DE BASE 



effectude vers la fin des operations d'affinage, en ajoutant des elements (manganese, silicium, aluminium) 
qui vont, en lieu et place du carbone, capter l'oxygene. Suivant le mode de dfsoxydation utilise, on 
obtient differents types d'aciers : 

• Les aciers effervescents : faible desoxydation au manganese. Les lingots d'acier effervescent 
component des soufflures (pores) dus au ddgagement gazeux se produisant lors de la solidification. 
Ces aciers pr6sentent une bonne soudabilite" superficielle, par contre leurs caracteristiques 
mecaniques ne sont pas tres eievees (faible teneur en carbone) et surtout irr6gulieres. 

• Les aciers calmis : desoxydation plus complete au manganese avec adjonction de silicium et 
d' aluminium. Lew teneur en carbone est plus 61ev6e que celle des aciers effervescents; ils possedent 
par consequent des caracteristiques mecaniques plus dlevees. 

• Les aciers spicialement calmis : les elements de desoxydation (Mn, Si, Ti, Nb, V) sont doses de 
maniere a obtenir des aciers a grains fins. Ces aciers sont facilement soudables et possedent 
d'excellentes caracteristiques mecaniques. 

II existe plusieurs process pour augmenter la lirnite d'eiasticite d'un acier. Lorsque la fonte en 
provenance du haut fourneau a 6t6 suffisamment affinee dans l'acierie, on obtient un materiau dont la 
lirnite d'eiasticite est de l'ordre de 240 N/mm 2 . Cette resistance de l'acier est atteinte depuis ddja plus 
de cent ans. Depuis lors, on a decouvert et mis au point divers procddes destines a ameiiorer les qualitds 
et augmenter la resistance des aciers. Ces ameliorations ont £te obtenues : 

• par la reduction des defauts de la structure cristalline, 

• par rincorporation d'atomes d' elements etrangers (alliages), 

• par des traitements thermiques appropries. 

Cette evolution a permis d'obtenir des aciers de construction possedant une lirnite d'eiasticite depassant 
les 700 N/mm 2 . 

II faut encore relever qu'en cette fin de XX* siecle, plus de la moitie de la production d'acier est 
obtenue par recyclage. La production d'acier ne suit ainsi plus la procedure complete d' elaboration decrite 
ci-dessus. 

L'acier inoxydable s'obtient par alliage avec du chrome, associe ou non a du nickel, ceci dans des 
proportions variant de 13 a 25 % pour le chrome et de 0 a 50 % pour le nickel. II est en general inutile 
d'appliquer un revStement protecteur sur la surface. La formation superficielle d'oxyde de chrome, 
invisible, dur et etanche, evite une oxydation plus profonde, ceci d'autant mieux que la surface est bien 
polie. 

3.2.2 Traitements thermiques et mecaniques 

II est possible, par des traitements thermiques et/ou mecaniques, effectues sur les produits finis, 
d'ameiiorer et de modifier les proprietes d'un acier. Citons brievement les principaux d'entre eux. 

Traitements thermiques 

• Le recuit de rdginiration ou d'affinage structural (fig. 3.2), dit aussi recuit de normalisation, 
consiste en un chauffage a une temperature de 30 a 50 °C superieure au point de transformation 
en austenite (point A3) qui se situe entre 912 et 727 °C selon la quantite de carbone dans l'alliage, 
suivi d'un maintien pendant une courte periode a cette temperature, puis d'un refroidissement a 
Fair. Le but de ce traitement est de regulariser la structure du metal, d'affiner son grain et de 
diminuer les consequences negatives des deformations a chaud et a froid que la piece a subi. 
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• Le recuit de ditente consiste en un chauffage de la piece a une temperature comprise entre 550 
et 650 °C, done en-dessous du point de transformation Aj de la structure existante (le point Aj, 
a 727 °C, correspond au debut de la transformation en austenite), suivi d'un maintien a cette 
temperature, puis d'un refroidissement lent (fig. 3.2). Le but de cette operation est d'attenuer les 
contraintes rdsiduelles dans les pieces moulees, forgoes, soudees ou laminees. 

• Le durcissement par trempe consiste en un chauffage a une temperature supeiieure au point de 
transformation du metal en austenite, suivi d'un maintien a cette temperature, puis d'un 
refroidissement rapide (fig. 3.2). On obtient ainsi des constituants mftallographiques plus durs 
que lors d'un refroidissement lent. La vitesse de refroidissement doit etre adaptee a la composition 
du metal et depend de la nature du bain de trempe (eau, solution saline, plomb fondu, etc.). L'interet 
de la trempe est d'augmenter d'une facon importante les caracteristiques mecaniques de resistance 
de certains aciers. 

L'acier d'une piece qui a subi une operation de durcissement par trempe est caracterise par une 
durete plus eievee. Cette durete s'accompagne dans certains cas d'une grande fragility (manque 
de ductilite des materiaux) et de l'existence de contraintes residuelles. En general, une telle piece 
ne peut pas etre utilisee telle quelle et doit subir un revenu. 

• Le revenu apres trempe est un traitement thermique servant a ajuster la tenacite d'un acier trempe, 
e'est-a-dire a attenuer sa fragility. La tenacite est la propriete des materiaux d'etre a la fois 
deformables et resistants (dans le diagramme contrainte-deformation specifique, la tenacite 
correspond a la surface sous la courbe o-e). Le revenu consiste a chauffer le metal a une temperature 
relativement basse (inferieure au point de transformation en austenite), ceci pour diminuer la durete 
de l'acier et eiiminer une partie des tensions, puis a maintenir cette temperature et a refroidir plus 
ou moins rapidement suivant la forme de la piece (fig. 3.2). L'operation de revenu doit etre 
effectuee aussitdt la trempe terminee. 



Recuit Recuit Trempe 

de regeneration de detente et revenu 



T 




trempe revenu 

Fig. 3 J, Courbes de temperature pour le recuit de regeneration, le recuit de detente, la trempe 

et le revenu (tir6 de [3.5]). 



Traitements mecaniques 

On peut modifier les proprietes d'un acier par des traitements mecaniques. Lors d'un laminage par 
exemple, on observe une modification de la structure cristalline originelle. Les cristaux sont fragmentes, 
resserres entre eux et orientes, dormant plus de cohesion a la piece. II en r£sulte une difference de 
comportement entre les sens longitudinal et transversal: les proprietes mecaniques de l'acier sont 
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am61ior6es dans la direction du laminage mais diminuees dans le sens perpendiculaire. Ce ph6nomene 
est appeie corroyage. 

Les operations de pliage ou d'6tirage sont des traitements mecaniques souvent effectu6s a froid. Elles 
engendrent des deformations plastiques dues au d6passement de la limite d'eiasticite de l'acier. Ces 
deformations ont pour consequence un ecrouissage du metal. L'effet de l'ecrouissage est d'augmenter 
la limite d'eiasticite dans la direction de l'allongement et de diminuer la ductilite et la tenacite; en g£nie 
civil, l'ecrouissage trouve plusieurs applications: profiles lamines a froid, cSbles etires pour ponts 
suspendus, quelques types de barres d'armature, etc. 

Consid6rons la courbe contrainte-d6formation specifique d'une eprouvette soumise a un effort normal 
de traction (fig. 3.3). En appliquant un effort de traction au-dela de la limite d'eiasticite f y , jusqu'au point 
C de la courbe c-e, et en relachant ensuite la force, l'eprouvette 6tiree va conserver une deformation 
specifique permanente eq. Si Ton applique a nouveau un effort de traction, l'eprouvette va se comporter 
eiastiquement de 0' a C puis va entrer directement dans le domaine d'ecrouissage. D n'y a done plus de 
palier d'ecoulement. Par consequent, l'allongement de rupture e r est reduit et l'acier est moins ductile 
et moins tenace que le materiau de base non ecroui. La nouvelle limite d'eiasticite f y \ qui correspond 
en fait a une limite apparente d'eiasticite puisqu'il n'y a plus de palier d'ecoulement, est par contre 
superieure a la limite d'eiasticite primitive f y . 




3.2.3 Produits lamines a chaud 

Une fois termin£es les phases d'affinage de l'acier, le metal en fusion est couie dans des lingotieres. 
Mais l'acier ne peut generalement pas 6tre utilise en lingots par les industries transformatrices ou les 
utilisateurs directs. Ces lingots sont done rechauffes puis transformes par laminage a chaud. Le laminage 
consiste a ecraser le metal, prealablement rechauffe, entre deux cylindres dont les sens de rotation sont 
opposes. Une premiere phase de degrossissage est effectuee dans un laminoir special appeie blooming 
ou slabbing, suivant que le produit doit presenter une section carree (bloom) ou rectangulaire (brame) 
(fig. 3.4). Pour la finition, le materiel utilise varie selon la forme des produits finis ; on utilise des cylindres 
canneies pour les profiles et des cylindres lisses pour les toles. 

Un procede plus recent que la coulee classique passant par des lingots est la coulee continue. Dans 
ce procede l'acier n'est plus couie dans plusieurs lingotieres, mais il est couie dans un moule sans fond 
en cuivre refroidi a l'eau. D se solidifie pendant son passage et ressort de fa9on continue sous forme de 
barre carree ou rectangulaire selon la section du moule. Le boudin d'acier sortant de la machine de coulee 
continue est sectionnee a la longueur voulue par un chalumeau. Ce procede presente l'avantage de 
supprimer l'dtape des lingots pour lesquels un rechauffement intermediate est n6cessaire et de diminuer 
la duree de fabrication des profiles. 
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Laminoirs ddgrossisseurs 



a £ 120 mm 




"\ Produits f 
J semi-finis L. 



i 2 3 



Profiles laminds 
Fers marchands 
Palplanches 
Rails 



Produits 

finis 



Brame 



Train 
de laminage 
continu k 
larges 
bandes 



Produits plats 
Tdles 



ai 120 mm 
b > 50 mm 




Fig. 3.4 Phases principals du laminage a chaud. 



Nous decrivons ci-apres les differents produits finis que Ton peut obtenir sur le march6 et dont la 
plupart figurent, avec leurs caracteristiques, dans de la documentation fournie par les producteurs [3.6]. 
Les produits utilises couramment sur le march6 Suisse sont repertories dans les tables SZS C5. 

Profiles en double ti 

On peut classer les profiles en double t6 en deux groupes (fig. 3.5) : 

• Les profilis en double ti a ailes itroites, dont le moment d'inertie I z est petit vis-a-vis du moment 
d'inertie I y . Le poids par metre courant (poids unitaire) de ces profits est relativement faible; ils 
sont utilises principalement comme elements fl6chis. On distingue la sdrie 16gere IPE, dont les 
ailes sont d'epaisseur constante, et la serie INP, legerement plus lourde, avec les faces internes 
des ailes inclinees. 

• Les profilis en double te a larges ailes, dont le moment d'inertie I z est plus eleve" que celui des 
profiles a ailes 6troites. lis trouvent de multiples applications : e!6ments sollicit6s en flexion, en 
flexion gauche ou soumis a un effort normal. On distingue trois types de sections : HEA, HEB 
et HEM. Pour une distance entre les deux ailes egale, le HEA est le plus leger et le HEM est le 
plus lourd. Pour une inertie egale, le HEA est a nouveau le plus leger, mais ses dimensions seront 
supeneures a celles d'un HEB et nettement superieures a celles d'un HEM. Remarquons que la 
distance entre les faces inteneures des ailes est identique pour des profiles HEA, HEB et HEM 
de meme numero : cette particularitd peut etre interessante pour la conception de certains assem- 
blages. 

Depuis quelques anndes, on trouve sur le march6 une nouvelle serie de profilds : les profiles HHD, 
cre^s specialement pour la realisation de colonnes de batiments. On trouve 6galement des profiles 
appel6s W, M ou S qui sont les profilds en double \& nord-am6ricains. Leurs dimensions sont 
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sensiblement diffSrentes de celles des profiles europeens, mais la serie complete peut Stre com- 
pared a la serie des doubles tes europeens. 



m [kg/m] 

A [mm 2 ] 

I y [10 6 mm 4 ] 

/, [10 6 mm 4 ] 



Ailes dtroites 

INP 300 IPE 300 

z 

I I 



y y 



z 

54.2 
6900 
98.0 
4.51 



42.2 
5380 
83.6 
6.04 



HEA300 



88.3 
11 3O0 
182.6 
63.1 



Larges ailes 
HEB 300 HEM 300 



HHD 320x451 




Fig. 3.5 Exemples de profiles en double te\ 



Precisons que des profiles en t6 peuvent £tre obtenus a partir des profiles en double te IPE, HEA et 
HEM en effectuant une coupe longitudinale a mi-hauteur de l'ame. Cela donne les s6ries des demi- 
profiles designs respectivement par IPET, HEAT et HEBT. 

Profiles U 

Les profiles U (fig. 3.6) sont souvent utilises comme elements secondares. En Europe, on distingue 
les series UNP avec les faces internes des ailes inclinees et UAP a epaisseur d' ailes constante. 



UNP 300 UAP 300 



y- \~y y- \~-y 



m [kg/m] 

A [mm 2 ] 

I y [10 6 mm 4 ] 

/ z [10Wj 



46.2 
5880 
80.03 
4.95 



42.2 
5860 
81.7 
5.62 



Fig. 3.6 Exemples de profiles U. 
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Fers marchands 

Les/ers marchands (fig. 3.7) comprennent : 

• les cornieres a ailes 6gales ou indgales, mises en oeuvre surtout dans la r6alisation des treillis, 

• les fets T a &me haute (TPH) et les fers T a semelle large (TPB), employes comme elements 
secondaires (a ne pas confondre avec les demi-profites IPET, HEAT et HEBT qui sont des profiles 
en double te" dont la coupe longitudinale est effectuee g6n6ralement par l'entreprise), 

• les fers Z, essentiellement utilises comme elements secondaires, 

• les fers plats utilises par exemple dans la realisation de poutres composees soudees de petites 
dimensions ou pour raidir des plaques (largeur maximale : ISO mm), 

• les fers ronds et les fers carres, utilises comme barres de treillis ou de contreventement. 



Corrrieres Cornieres 
4 ailes & ailes 
6 gales ind gales 



Jj 



FersT 




Profiles Z 



Fers 
plats 



Fers 
ronds 



Fers 
cants 



LNP 



LNP 



TPH TPB ZNP FLA 

Fig. 3.7 Exemples de fers marchands. 



RND 



VKT 



Produits plats 

Parmi les produits plats, on distingue entre les larges-plats et les tdles (fig. 3.8). Les larges-plats sont 
des feuilles d'acier laminees a chaud sur les quatre faces. Etant donne' le laminage dans le sens de la 
longueur, ces larges-plats ont un sens pref6rentiel (meilleure resistance en long qu'en travers). Leurs 
dimensions varient dans les limites suivantes : largeur 160 a 600 mm, 6paisseur 5 a 50 mm. 

Les tdles sont laminees a chaud seulement sur les grandes faces. Leurs arStes sont brutes de laminage 
ou coupees a la cisaille ou au chalumeau ; elles sont subdivisees selon les normes en trois categories : 

• les tdles fortes, epaisseur t > 5 mm, 

• les tdles moyennes, 5 mm > t > 3 mm, 

• les tdles fines, t < 3 mm. 

Les tdles fines ont un emploi limite" en construction mgtallique en raison de leur souplesse et de leur 
faible 6paisseur (danger de corrosion). 



Larges plats FLB 



T61es BLE 



feord temwi x 

sens du 
laminage 

wmmmm^i 54 50(100) 
160 a 600 (2000) ' 



bord brut 




2 4mm 



Fig. 3.8 Exemples de produits plats. 
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3.2.4 Produits faconnes a froid 

Les produits faconnes a froid sont caract6ris£s par leur forme parfois assez eiaboree et par leur faible 
epaisseur; ce sont surtout des toles minces et plus rarement des profiles (fig. 3.9). Les profiles tubulaires 
n'entrent pas directement dans cette cat£gorie de produits, comme nous allons le voir au paragraphe 



II existe actuellement une grande vari&e de tdles faconnees a froid. Citons la t61e ondulee ou nervur^e 
(en g6n6ral galvanisee) utilised pour les couvertures de toits et les t61es profilees employees comme 
coffrages perdus en construction mixte. Les toles strides, dont la surface prdsente un relief en losanges, 
trouvent une application dans la confection de platelages de passerelles ldgeres. Les caracteristiques et 
les domaines d'application de ces toles sont decrites en detail dans le volume 11. 

Les profiles laminds a froid sont utilises pour des structures tegeres (serres, couverture provi- 
soire, ...) et plus particulierement dans les constructions standardises. lis prdsentent l'avantage d'etre 
tres legers, facilement transportables et s'obtiennent dans un grand choix de formes [3.7]. 

3.2.5 Profiles tubulaires 

Dans la s6rie des profiles tubulaires, il existe des tubes carrds, des tubes rectangulaires et des tubes 
ronds (fig. 3.10). Us sont subdivisds en deux categories : les tubes sans soudure et les tubes soud£s. Les 
tubes sans soudure sont obtenus a partir de lingots ou de fers ronds lamin6s a chaud. Les seconds sont 
fabriqu6s avec un produit plat dtire" a froid, puis route a froid dans une s6rie de galets (formage en continu) 
ou a l'aide de presses. Les t61es sont ensuite soud6es par des proced6s automatiques. La soudure decrit 
une courbe helicoidale autour de l'axe du cylindre ou suit une g6ndratrice. Les profiles tubulaires sont 
de plus en plus employes en construction metallique et plus particulierement dans la realisation de treillis. 
lis sont plus chers que les profiles usuels mais prdsentent l'avantage, par rapport au flambage, d' avoir 
une inertie identique selon les deux axes. De plus ils sont souvent pr6f£r£s pour des raisons esthetiques. 



3.2.5. 



T61es minces 



Profiles 




Fig. 3.9 Exemples de produits faconnes k froid. 
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Profile 
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carrd 
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Fig. 3.10 Exemples de profiles tubulaires. 
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Outre les produits lamines a chaud et les produits faconnes a froid, on distingue encore d'autres 
precedes de mise en oeuvre de l'acier, comme par exemple le forgeage (faconnage par choc ou par 
pressage) et le moulage (metal en fusion coule" dans des moules). 



3.2.6 Imperfections des produits lamines 

Variation de la resistance 

Comme nous l'avons deja mentionne' au paragraphe 2.4.5, les caract6ristiques des matdriaux varient 
d'un element a l'autre ou meme d'un point a l'autre du meme element. La figure 3.1 1 montre un exemple 
de variation de la resistance eiastique R e (sect 3.1) d'un acier Fe E 355 contr616 lors de sa production. 
Une telle dispersion montre que la limite d'eiasticite f y utilisee pour le calcul (325 N/mm 2 pour des 
elements d'dpaisseur > 50 mm en acier Fe E 355 ) correspond a une certaine valeur caracteristique de 
la resistance eiastique R e , «garantie» par les producteurs. 



[*], 
30- 
20 
10 
0 



3fy selon 
SIA 161 



60 essais de traction 
acier Fe E 355 
f 2 50 mm 



Rt [N/mm 2 ] 



350 400 
Fig. 3.11 Variation de la resistance eiastique d'un acier Fe E 355. 



La variation de la resistance eiastique R e illustree a la figure 3.11 permet de bien comprendre les 
remarques faites en debut de chapitre (sect. 3.1) au sujet de la definition de la limite d'eiasticite /j, et de 
la resistance a la traction f u , qui sont toutes deux des valeurs de calcul qui permettent, en utilisant les 
facteurs de resistance et de charge definis dans les normes (§ 2.4.6), de garantir le degre de securite 
requis. 

Tolerances de laminage 

Si Ton compare les dimensions belles d'un produit lamine avec ses dimensions theoriques, on peut 
constater des differences notables. Ces differences sont les consequences de l'imperfection des outillages 
utilises lors du laminage et des deformations se produisant lors du refroidissement des profiles lamines 
a chaud; c'est pourquoi des tolerances de laminage ont 6te introduites. On appelle tolerance recart 
admissible entre la dimension reelle et la dimension theorique recherchee. Cet ecart s'exprime par une 
valeur dimensionnelle ou par un pourcentage donn6s en general par des normes. Dans certains cas 
particuliers, le maitre de l'ouvrage peut imposer des valeurs plus restrictives. La figure 3.12 montre 
differents types d'imperfections pouvant provenir du laminage, et donne les tolerances correspondantes 
pour un profile lamine HEA 300, selon les tables SZS C5. 
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La norme europienne prEN 1090-1 [3.8] diflnit des tolerances dont certaines valeurs sont quelque 
peu differentes de celles contenues dans les tables SZS C5 et dans la norme SIA 161. 



Dimension Perpendicularity Centrage de Planeite" de 

de la section et planeit£ des ailes l'Sme l'Sme 




2c±3mm r±2mm pj±3.6mm e±2.5mm /±1.5mm 

h ± 3 mm d ± 1.5 mm f) 2 ±2nun 



Fig. 3.12 Tolerances de laminage pour un profile HEA 300 (selon les tables SZS C5). 



Les imperfections geomgtriques ont diverses incidences pratiques, notamment certaines difficult^ 
d'accostage de t61es ou d'autres elements de construction en cas de soudage. Pour eviter au maximum 
les difficultes qui pourraient se rencontrer lors de la phase de montage d'une structure, il est 
particulierement important de soigner la conception des details de construction. La figure 3.13 montre 
comment eiiminer les problemes de tolerances pour deux cas concrets : 

• dans le cas des profiles en double 16 fermds sur les c6tes, on peut eiiminer les problemes de 
tolerances (perpendicularity et planeite des ailes, largeur des fers plats, hauteur de la section) en 
choisissant de souder les plaques sur l'exteneur des ailes au lieu de les placer entre les ailes; 

• pour les raidisseurs, on aura avantage a les concevoir moins haut que la hauteur interieure du 
profile, pour ne pas avoir a les ajuster aux dimensions reelles du profile. 



Profiles fermes sur les c6tes 



Raidisseurs d'appuis 



■0 





H 











^ iJT 

peu sensible sensible peu sensible sensible 

Fig. 3.13 Incidence des tolerances de laminage sur la conception des details de construction 



3.2.7 Contraintes residuelles 

Dans un profile laming, les contraintes residuelles peuvent 6tre d'origine thermique ou mecanique. 
Les contraintes residuelles d'origine thermique sont dues au refroidissement in£gal des diverses parties 
du profile apres le laminage : l'extremite des ailes d'un profile se refroidit en effet plus vite que leur 
centre, car la surface de refroidissement par volume est plus importante. Pour expliquer Porigine des 
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contraintes residuelles, nous pouvons raisonner en consid6rant des barres fictives A, B et C dans l'aile 
d'un profile (fig. 3.14). Pour representer leur liaison a l'interieur du profile, admettons que ces trois 
barres sont reliees entre elles par deux gros elements de rigidity El infinie. L'origine des contraintes 
residuelles peut alors s'expliquer de la facon suivante : 

• A la sortie du laminoir, les trois barres sont chaudes; on peut considerer qu'elles sont toutes a la 
meme temperature. 

• En cours de refroidissement, les barres A et C (correspondant a rextremite des ailes) se refroidissent 
en premier. Ce refroidissement provoque une contraction de ces barres et comprime la barre B, 
puisque celle-ci est liee aux barres A et C. La compression de la barre B se fait sans provoquer 
d'efforts internes, car elle est encore chaude et done malleable. 

• Lorsque la barre B se refroidit a son tour, son raccourcissement est emp6ch£ par les barres A et 
C qui sont deja froides. Ce raccourcissement de la barre B provoque ainsi des efforts de compression 
dans les barres A et C tout en se mettant elle-meme en traction. 



Sortie de 
laminoir 



En cours de 
refroidissement 



A la fin du 
refroidissement 




zone 

de refroidissement 
plus lente 



£/ = ~ 



£/ = « 




Fig. 3.14 Origine thermique des contraintes residuelles. 



De facon generale, on peut dire que les parties qui se refroidissent en premier sont finalement 
comprimees et celles qui se refroidissent en dernier sont tendues. Sur rentier d'une section, on obtient 
finalement un 6tat auto-equilibr£ des contraintes residuelles (leur integrate sur la section est nulle). 

Ainsi, pour un profile en double te\ les differences de temperature d'un point a l'autre entrainent une 
difference de dilatation des fibres correspondantes, e'est-a-dire que les fibres les plus froides empechent 
le raccourcissement des fibres chaudes. Par consequent, les fibres se refroidissant en dernier seront tendues 
et les autres comprimees. La figure 3.15 montre Failure de la repartition des contraintes residuelles (leur 
valeur peut Stre du meme ordre de grandeur que la limite d'eiasticite du materiau) dans une 
section intermediaire d'un profile en double te a larges ailes (les contraintes residuelles dans une 
section d'extremite sont nulles). 




<T res (section A) 



Fig. 3.15 Allure de la repartition des contraintes residuelles dans un profile en double te a larges ailes. 
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La seconde origine des contraintes r6siduelles est mecanique. Elles sont dues au dressage a froid d'un 
profiled Cette operation consiste a rendre rectiligne un profile qui s'est exagerement courbe lors de sa 
fabrication. Ce cas se rencontre generalement lors du refroidissement d'un profile' apres sa sortie du 
laminoir. 

Pour les elements de construction destines a des ouvrages importants, il est possible d'attenuer les 
contraintes residuelles d' origine thermique et mecanique en appliquant un recuit de detente aux elements. 
Ce traitement thermique est applique' apres laminage. Nous verrons au chapitre 4 quelle est l'incidence 
des contraintes residuelles sur les hypotheses de calcul et le dimensionnement. 



3.3 Caracteristiques des materiaux de construction 

Les caracteristiques principals des differents materiaux de construction sont examinees dans cette 
section. II s'agit plus particulierement des metaux employes couramment dans les structures, a savoir 
l'acier de construction et raluminium, et des materiaux utilises en complement de l'acier dans les 
structures mixtes, a savoir le beton et l'acier d'armature. 



3.3.1 Acier de construction 

Certaines caracteristiques m6caniques d'un acier telles que resistance a la traction, limite d' elasticity, 
allongement de rupture, sont definies par l'essai de traction sur eprouvette qui permet d'etablir le 
diagramme contrainte-deformation specifique (fig. 3.1). Dans la figure 3.16, on a trace la relation 
contrainte-deformation specifique des deux principaux types d'acier utilises dans la construction (Fe E 235 
et Fe E 355), oil Ton a admis un comportement parfaitement lineaire du materiau jusqu'a la limite 
d'eiasticite. Si l'allure des deux courbes donnees a la figure 3.16 correspond a celle obtenue lors d'un 
essai de traction, les valeurs numeriques qui y sont indiquees correspondent a des valeurs de calcul 
(§3.2.6). 




-£[%] 



-0.1% =1% =15% =25% 



Fig. 3.16 Diagrammes contrainte-deformation specifique des aciers Fe E 235 et Fe E 355. 



Les valeurs de calcul normalises des principales caracteristiques des aciers de construction sont les 
suivantes : 



• module d'eiasticite 

• module de glissement 

• coefficient de contraction laterale (Poisson) 



E = 210 000 N/mm 2 = 210 kN/mm 2 

G = — r = 81 kN/mm 2 , 
2 (1 + v) 

v = 0.3 
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• coefficient de dilatation thermique : aj = 10 /°C 

• charge volumique : y= 78.5 kN/m 3 

L'Eurocode 3 (§ 3.2.5) propose comme seule difference avec les valeurs ci-dessus un coefficient de 
dilatation thermique aj= 1.2 • io- 5 /°c. 

La contrainte^, correspondant a la limite d'elasticite est fonction de l'6paisseur du produit. Ceci est 
du principalement au fait que la structure cristalline du metal subit des modifications lors du laminage 
(§ 3.2.2). Ces dernieres ont pour consequence que les pieces minces, soumises a plusieurs passes de 
laminage, ont une limite d'elasticite sup6rieure a celle des produits de forte 6paisseur. 

Un acier est d6fini par ses caracteristiques chimiques, physiques et mecaniques. En construction 
m6tallique, on utilise des aciers dont les caracteristiques sont deTinies par des valeurs minimales ou 
maximales, prescrites par des normes. La norme SIA 161, basee sur la norme EN 10 025 [3.9], donne 
les indications concernant ces valeurs. II existe plusieurs types de classification des aciers, bas6s soit sur 
leur composition chimique (aciers allies, aciers non allies, etc.) soit sur leurs caracteristiques mecaniques 
(resistance a la traction, limite d'elasticite). La classification couramment utilis6e en construction 
m6tallique est du deuxieme type : on d6signe un acier par sa nuance et sa quality. 

Nuance d'acier 

La nuance d'un acier est deTinie par sa limite d'elasticite^,. Un acier ayant une valeur nominale de 
la limite d'elasticite ./y = 235 N/irurr est appeie acier Fe E 235 (Fe pour fer, E pour limite d'elasticite). 
Le tableau 3.17 donne la designation et quelques caracteristiques des principaux aciers de construction. 
On pretera particulierement attention a la correspondance entre la designation utilisfe actuellement en 
Suisse selon la norme SIA 161 (1989) utilis6e dans ce volume, celle definie par la norme europ6enne 
EN 10 027-1 [3.10] et l'ancienne designation utilisee dans l'Mtion de 1979 de la norme SIA 161. 



Tableau 3.17 Designation et caracteristiques des principaux aciers de construction. 



Nuance d'acier 


Limite 


Resistance 


Allongement 


Designations 




selon 




d'elasticite 


a la traction 


de rupture 


ou utilisation 


SIA 161 


EN 10 027-1 


SIA 161 


f y [N/mm 2 ] 


f u [N/mm 2 ] 


e r [%) 




(1989) 


(1992) 


(1979) 


(1) 


(1) 


(2) 




Fe E 235 


S235 


Fe360 


235 


360 


26 


Acier doux 


Fe E 275 


S275 




275 


430 


22 


Acier pour profiles creux 


Fe E 355 


S355 


Fe510 


355 


510 


22 


Acier a haute resistance 


FeE460 


S460 




460 


550 


17 


Acier a grain fin 



(1) valeurs de calcul valables pour des epaisseurs S 16 mm 

(2) valeurs minimales valables pour des epaisseurs < 40 mm 



Le fer puddle, dont nous avons deja parie au paragraphe 3.2.1, a des caracteristiques mecaniques 
relativement differentes de celles de 1' acier de construction actuel. Ce materiau est fortement anisotrope 
et sa resistance varie beaucoup selon la direction de l'effort applique. Si la limite d'elasticite dans le sens 
du laminage est de 220 N/mm 2 (valeur de calcul), celle-ci est beaucoup plus faible dans les autres 
directions. Son module d'elasticite peut quant a lui varier entre 175 et 190 kN/mm 2 . Une autre difference 
tres importante par rapport a l'acier de construction actuel est l'allongement a la rupture e r : si celui-ci 
peut atteindre environ 25% pour les aciers de construction conventionnels que nous connaissons 
actuellement, il n'est que de 10% pour le fer puddle. 
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Les caractEristiques mdcaniques des aciers inoxydables sont fortement variables selon le type 
d'alliage : on distingue en effet les families d'acier inoxydable ferritique, martensitique, austEnitique et 
duplex. Dans le domaine de la construction, ce sont les aciers inoxydables austenitiques qui sont 
essentiellement utilises (designations V2A ou V4A par exemple). Si leur module d'Elasticite est 
relativement bien deTmi (190 a 200 kN/mm 2 ), leur limite d'eiasticite et leur resistance a la traction varient 
beaucoup selon le type d'alliage et de traitement thermique : c'est ainsi que la limite d'eiasticite fy de 
l'acier inoxydable austenitique peut varier entre environ 200 et 950 N/mm 2 et son allongement a la 
rupture e r entre environ 4 et 40 %. Par rapport aux aciers de construction, les aciers inoxydables n6cessitent 
notamment une attention particuliere concemant leur soudage, leur percage et leur traitement de surface. 
Pour d'avantage d' informations, on consultera la littdrature specialist [3.1] [3.4] [3.11] [3.12] et les 
catalogues des foumisseurs. 

Qualite d'acier 

Sous certaines conditions d'utilisation, les constructions soudees ont rev616 que l'acier pouvait etre 
sensible a un type de ruine appeie rupture fragile. Afin de mesurer la resistance a la rupture fragile des 
aciers, un essai a 6l€ introduit : Vessai de resilience. Ce dernier consiste a rompre par choc une eprouvette 
entaillee dont la temperature est prescrite. On mesure par cet essai l'energie qui est absorbee par 
1 'Eprouvette au cours de sa rupture. Cet essai permet de juger la resistance au choc d'une Eprouvette 
entaillee et sa propension a la rupture fragile. L'appareil permettant la realisation de cet essai est appeie 
mouton pendulaire de Charpy. II indique, au moyen d'un curseur entrain^ par le pendule, l'energie utilisde 
pour rompre l'eprouvette, ceci a l'aide d'une Echelle etalonnee fixde sur le chassis de l'appareil. La 
norme SIA 161 utilise les valeurs resultant de l'essai Charpy defini dans la norme EN 10 045-1 [3.13] 
qui utilise une Eprouvette normalisee (ISO) entaillee en V reposant sur deux appuis (fig. 3.18) dont les 
extremites sont retenues par deux butees : on parte alors d'Eprouvette a entaille en V (ou Charpy V). La 
longueur de l'eprouvette est de 55 mm et sa section est de 10 xlO mm. Les dimensions du marteau, dont 
la vitesse au moment de la rupture de l'eprouvette est de 5.0 a 5.5 m/s, ainsi que les dimensions de 
F entaille sont egalement normalis£es. 



On appelle resilience l'energie de rupture ramenEe ou non a la section sous entaille de l'eprouvette : 
elle s'exprime done en joules ou en joules/cm 2 . Les notations precises pour cette resilience sont : 

• KV pour la resilience sur Eprouvette ISO a entaille en V en joules, 

• KCV pour la resilience sur Eprouvette ISO a entaille en V en joules/cm 2 . 

La figure 3.19 donne un exemple de Failure des rdsultats d'essais de resilience sur une Eprouvette a 
entaille en V selon que la vitesse d'impact est ElevEe (choc, essai dynarnique) ou lente (essai statique). 



choc 




55 mm 



Fig. 3.18 Eprouvette normalisee pour l'essai Charpy. 
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Ces deux courbes montrent bien que la resilience des aciers de construction utilises dans le domaine du 
g£nie civil est fonction de la temperature et de la vitesse de chargement. 



resilience 




► r[°c] 



Fig. 3.19 R£sultats d'essais de resilience sur une eprouvette Charpy V. 

En mesurant la resilience, il est possible de differencier les aciers les uns des autres et de definir la 
qualite d'un acier, que Ton symbolise par une lettre. Par exemple, la designation d'un acier doux (acier 
non allied a faible teneur en carbone) de qualite" B s'ecrit Fe E 235 B. De maniere generate, les aciers les 
plus couramment utilises sont les suivants (B dlsigne un acier de basse qualite" et DD un acier de haute 
qualite) : 

• Fe E 235 B, C et D, 

• Fe E 275 B, C et D, 

• Fe E 355 B, C, D, et DD, 

• Fe E 460 KGN et Fe E 460 KTN. 

Notons que la resilience n'est pas une indication directe du risque de rupture fragile d'une structure 
mltallique : celui-ci depend 6galement de la temperature de service et de la dimension de 1' element de 
construction. C'est ainsi que dans le domaine du batiment, un acier de quality B est suffisant pour des 
elements de moins de 40 mm d'epaisseur, tandis qu'un acier de qualite C ou D est necessaire pour realiser 
la structure d'un pont-route [3.14]. 

L'Eurocode 3 (annexe C) donne une mithode de calcul permettant de dd terminer le choix de la nuance 
et de la qualiti de V acier en fonction des conditions d' usage de la construction. 

Influence de la temperature 

Si la basse temperature rend 1' acier fragile, la haute temperature r6duit les differentes caracteristiques 
de Tacier de construction. Ceci concerne particulierement le domaine de la protection incendie (vol. 11) 
pour lequel l'acier a une mauvaise reputation bien qu'il soit incombustible. On lui reproche de n'avoir 
qu'une faible resistance au feu et d'en faciliter la propagation par conduction de chaleur. Notons cependant 
que la securite de personnes se trouvant a Tinterieur d'un batiment lors d'un incendie est influenced par 
de nombreux parametres (chaleur, fumee, chemins de fuite, ...) dont la resistance au feu n'est de loin 
pas le plus important. 

La mine d' elements porteurs en acier est provoquee par l'influence de trois causes : 

• perte de rigidite (diminution de £), 

• perte de resistance (diminution de/ y et de f u ), 

• dilatation. 
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La figure 3.20 montre revolution du module d'eiasticite et de la limite d'eiasticite en fonction de la 
temperature selon [3.15]. 

t f y , E (% de leur valeur a 20 °C) 

100 
80 
60 
40 
20 
0 

0 100 200 300 400 500 600 700 

Fig. 3.20 Modification du module d'61asticit6 et de la limite d'61asticit6 de l'acier de construction 

en fonction de la temperature. 

Fatigue 

Sous l'effet de charges r£p6t£es, comme le passage de camions sur un pont, la circulation de trains 
sur un pont-rail ou les operations frequentes de levage et de mouvements de charge dans les ponts roulants, 
certains elements peuvent se Assurer, particulierement dans des zones situees au droit des attaches ou 
des joints soudes. Le principe de la verification de la resistance a la fatigue est base sur la notion de la 
difference de contrainte, sur le nombre de cycles de charges se produisant pendant la duree de vie de 
l'ouvrage et sur le type de detail de construction considered Ce dernier parametre n'implique pas le 
materiau en lui-meme, mais plusieurs facteurs, entre autres la forme du detail, les anomalies des soudures 
et les concentrations de contrainte (chap. 13). 

3.3.2 Aluminium 
Elaboration 

L'aluminium (Al) est tir6 de la bauxite qui est de l'hydrate naturel d'alumine melange avec de l'oxyde 
de fer et de la silice. La production industrielle de l'aluminium se fait en deux Stapes : 

• preparation de l'alumine calcinee (AI2O3) a partir de la bauxite, 

• reduction de l'alumine par electrolyse. 

La fabrication de l'alumine necessite une importante quantite d'energie et des manutentions 
importantes. De plus, 4 a 6 t de bauxite donnent 2 t d'alumine et finalement 1 t d'aluminium, ce qui 
explique que l'usine d'alumine est souvent placee a proximite immediate d'une centrale eiectrique ou 
de la mine de bauxite, au bord d'une riviere navigable ou directement en bord de mer. 

L'alumine parvient en Suisse sous la forme d'une poudre blanche tres fine. Elle est soluble dans la 
cryolithe a la temperature de 1000 °C (1' addition de cryolithe abaisse de 2000 °C a 1000 °C le point de 
fusion du bain eiectrolytique). II s'agit de l'eiectrolyse d'un corps fondu (alumine) a haute temperature 
(1000 °C) et non dissous dans l'eau. 

Le four est constitu6 par la cuve d'eiectrolyse elle-meme. L'anode (pole positif) est constituee par 
des electrodes en charbon et la cathode (pole negatif) par le revfctement de carbone agglomere du fond 
de la cuve. Le passage d'un puissant courant eiectrique (80 000 a 150 000 A sous une tension de 4.5 a 
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5V) maintient la temperature de fusion de 1'alumine dissoute et decompose l'alumine en aluminium et 
en oxygene. Pour produire 1 t d' aluminium, il faut environ 2 t d'alumine, 0.5 t de charbon d' electrodes, 
0.05 t de cryolithe et 14 000 kWh d'energie eUectrique. Un four de 100 000 A produit environ 800 kg 
d' aluminium par jour. 

Propri£tes physiques, chimiques et technologiques de r aluminium 

On distingue deux types d' aluminium, livres en feuilles laminees, en fil et en barres profilees obtenues 
par treTilage et filage a la presse : 

• L' aluminium vierge qui est un aluminium de premiere fusion, coul6 en lingots dans l'usine 
productrice. 

• L' aluminium dit de seconde fusion obtenu dans les usines de laminage par refonte de leurs dechets. 

L' aluminium pur etant plutot mou, il est generalement modifie' par l'adjonction d'autres m£taux afin 
d'obtenir des alliages qui peuvent avoir des caract6ristiques tres differentes. La figure 3.21 compare les 
diagrammes contrainte-deformation specifique de l'acier Fe E 235 et de l'alliage Al-CuMgl (Avional). 
On y met egalement en evidence la definition de la limite apparente d' elasticity oq 2 utilisee comme 
reference pour determiner la limite d' elasticity de mat6riaux ne presentant pas un palier d'ecoulement 
comme celui des aciers de construction. 




Fig. 3.21 Diagramme contrainte-deformation specifique d'un alliage d' aluminium. 



Tout comme pour l'acier inoxydable, les caractenstiques des differents alliages d' aluminium varient 
beaucoup; le tableau 3.22 donne une idee de leur domaine de variation selon [3.1]. Relevons la faible 
valeur du module d'dlasticite\ qui vaut environ le tiers de celui de l'acier de construction : ceci influence 
grandement les deformations et les phenomenes d' instability. Pour plus de details concernant les produits 
eux-memes, on consultera les listes de stock et la documentation fournies par les fabricants, tandis que 
quelques indications concernant le dimensionnement peuvent etre trouv^es dans [3.16] et [3.17]. 



Tableau 3.22 Propri6tes des alliages d' aluminium. 



Charge volumique y 

Limite apparente d'61asticit6 0& 2 

Resistance a la traction /„ 

Allongement de rupture e r 

Module d' 61asticit6 E 

Coefficient de dilatation thermique aj 



26 a 29 kN/m 3 
100 a 620 N/mm 2 
300 a 700 N/mm 2 
5 a 30% 
70 a 80 kN/mm 2 
2.4 • 10' 5 l°C 
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3.33 Aciers d'armature et de precontrainte 

Les aciers d'armature et de precontrainte se distinguent des aciers de construction non seulement par 
leur forme, mais 6galement par leur mode de fabrication, leur composition chimique et leurs propri6t£s 
m6caniques. En Suisse, ils sont classes d'apres leur precede" de fabrication, leur limite d'6coulement et 
leur surface. 

Ces aciers sont caracterisds par leur limite superieure ou apparente d'e^asticite" f y correspondant dans 
ce dernier cas a un allongement permanent de 0.2%. Pour cette limite, la norme SIA 162 prescrit une 
valeur d'essai (ou valeur caracteristique) f y k correspondant a un fractile 5 % (cette valeur n'est pas atteinte 
par 5 % des dchantillons) dans le cas des aciers d'armature. Pour les aciers de precontrainte, la norme 
deTmit une resistance a la traction fa. Une deformation suffisante doit pr6c6der la rupture des armatures 
ou des cables de precontrainte. Dans ce but, la norme impose un allongement minimal de rupture pour 
les aciers d'armature et un rapport fylfa maximal pour les aciers de precontrainte. 

Le module d'elasticite' des aciers d'armature et de precontrainte varie tres peu. II peut etre admis 
comme 6gal a celui de l'acier de construction, a savoir : 

E s = E a = 210000 N/mm 2 (3.2) 

Seuls les torons (cables de prfcontrainte constitu6s de plusieurs tils) presentent une valeur 16gerement 
inferieure (E s = 195 000 N/mm 2 ). Quant au coefficient de dilatation thermique aj, on admettra une meme 
valeur que celle de l'acier de construction, a savoir 10~ 5 /°C. 




Fig. 3.23 Diagrammes contrainte-d6formation specifique d'un acier d'armature et d'un acier de precontrainte. 
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L'Eurocode 2 (§ 3.2.3) propose une valeur du coefficient de dilatation thermique aj = 10 - -V°C pour 
les aciers d'armature et une valeur de E s = 200 kN/mm 2 pour tous les acier d'armature (passif et 
precontrainte) excepts les torons pour lesquels une valeur de E s = 190 kN/mm 2 est recommandie. 

La figure 3.23 presente les diagrammes contrainte-deformation specifique pour des aciers d'armature 
et de precontrainte ainsi que pour les aciers Fe E 235 et 355. Le tableau 3.24 reproduit quant a lui les 
valeurs de limite d'ecoulement (ou limite d' elasticity), de resistance a la traction ainsi que le type de 
surface donnds dans la norme SIA 162. On se r6f6rera a cette derniere pour davantage de details. 



Tableau 3.24 Caracteristiques des aciers d'armature et de precontrainte usuels. 



Type d' acier 


Limite d'6 
Val. de calcul 
f y [N/mm 2 ] 


coulement 
Valeur d'essai 
f yk [N/mm 2 ] 


Resistance 
a la traction 
f tk [N/mm 2 ] 


Surface 


Acier 
d'armature 


S235 
S500 
S550 


220 
460 
520 


235 
500 
550 




Lisse 
Profilee 
Profilee 


Acier de 
precontrainte 


Fils 6tirds 
Torons 

Barres ecrouies 


1410 a 1670 
1590 a 1670 
830 a 1000 




1570 a 1840 
1770 a 1860 
1030 a 1230 


Lisse / Profilee 
Lisse / Profilee 



33.4 Beton 

Nous ne traiterons ici que des batons usuels (charge volumique 25 kN/m 3 , y compris les armatures), 
afin d'etablir les parametres n6cessaires a la definition de la resistance en section des elements mixtes 
acier-beton. D'autres sortes de beton sont mentionnees a la fin de ce paragraphe. 

Types de beton 

Le type de beton est defini par sa resistance a la compression. Nous nous interesserons done uniquement 
aux caracteristiques mecaniques du beton puisque ce sont elles qui determinent sa resistance. La grandeur 
servant de reference est la valeur minimale de la resistance a la compression sur cube f C w,min> definie 
comme suit : 

fcn.min = fewm ~ 10 N/mm 2 (3.3) 

fewm '■ valeur moyenne de la resistance a la compression sur cube (anciennement designe par ^28) 

Ces deux valeurs sont utilisees pour definir le type de beton : B/ cvvm /fcw.min (P 31 exemple B35/25, 
B40/30). La figure 3.25 presente le diagramme contrainte-deformation specifique d'un beton ayant une 
resistance a la compression sur cube de/^ = 30 N/mm 2 . Contrairement a 1' acier de construction, son 
comportement en traction est fondamentalement different de celui en compression a cause de sa faible 
resistance a la traction. 
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a [N/ram 2 ] 













•fa 

I * CI 


-6 


-4 -2 





1 


1 1 1 




beton >. 


/1 


- -10 




N. / L 


--20 






--30 




few .' 





Fig. 3.25 Diagramme contrainte-deTormation specifique d'un beton mesurd sur cube. 



Dans le domaine des poutres et dalles mixtes du bdtiment, on utilise habituellement un b£ton de type 
B35/25. Toutefois, selon la situation, il se peut que Ton utilise un b£ton de moindre (B30/20 ou B25/15) 
ou de meilleure qualite" (B40/30). Dans le domaine des poutres mixtes de ponts, on prgferera un b£ton 
plus performant de type B40/30 ou 6ventuellement superieur. 

La valeur de calcul de la resistance a la compression sur cube du b6ton/ c est definie a partir de la 
valeur minimale fcw.min (3-3) selon la relation suivante : 

f c = 0.65 f cw>min (3.4) 

Avec (3.4) il est possible de faire une synthase au tableau 3.26 des caracteristiques de resistance de 
quelques batons utilises couramment dans la construction. 



Tableau 3.26 Caracteristiques de differents betons. 



Beton 


fcwm 


fcw.min 


fc 


T<7 




[N/nun 2 ] 


[N/mm 2 ] 


[N/mm 2 ] 


[N/mm 2 ] 


B25/15 


25 


15 


10 


0.7 


B30/20 


30 


20 


13 


0.8 


B35/25 


35 


25 


16 


0.9 


B4O/30 


40 


30 


19.5 


1.0 


B45/35 


45 


35 


23 


1.1 



L'Eurocode 2 (§ 3.1.2.4) propose une autre classification baste sur la resistance sur cylindre f c ^ a 
28 jours. Cette valeur caracteristique est definie comme la valeur de la resistance au-dessous de laquelle 
on peut s'attendre a rencontrer5% de V ensemble des resultats d'essais de resistances possibles du bdton 
specifie. La valeur fa en N/mm 2 donne directement la classe du biton (C12, CI 6, C20, etc.). 

Le module d'elasticite" E c du beton est une caracteristique presentant une dispersion non n£gligeable, 
qui depend essentiellement de la resistance a la compression sur cube (vol. 7). Pour les actions de courte 
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duree, le module d'eiasticite E c peut etre etabli a l'aide de (3.5), qui est une relation donnde dans la 
norme SIA 161 reprdsentant la valeur moyenne de la bande de dispersion definie dans la norme SIA 162 : 

E c = E c0 =14 000 (f c + 4) 0 3 (3.5) 

E c q : module d'eiasticite du beton pour les actions de courte duree [N/mm 2 ] 
f c : valeur de calcul de la resistance a la compression du beton [N/mm 2 ] 

Les propriet£s du beton varient cependant au cours du temps. Le fluage et le retrait sont les principaux 
phdnomenes qui influencent le comportement du beton; nous allons brievement rappeler ces phenomenes 
ci-dessous. lis sont traites plus en detail aux paragraphes 2.2.8 et 2.2.9 du volume 7. 

Fluage 

Par fluage, on designe l'augmentation dans le temps de la deformation du beton sounds a une charge 
constante. Le mdcanisme de fluage est lie aux mouvements de l'eau contenue dans les micropores du 
gel de ciment hydrate. De nombreux facteurs comme la composition du beton, son &ge lors de la mise 
en charge et les conditions climatiques influencent le fluage. Son evolution dans le temps depend 
egalement des dimensions de la section. 

Si les solicitations demeurent a peu pres constantes et qu'aucune decharge importante n'intervient, 
les deformations dues au fluage peuvent Stre determinees a partir des deformations eiastiques a l'aide 
du coefficient de fluage <p (t,to) : 

e cc W = 9M-Bcei (3-6) 

£cc (0 : deformation specifique due au fluage au temps t 
e c e i : deformation specifique eiastique 
/ Sge du beton 

tQ : age du beton lors de sa mise en charge 

Le coefficient de fluage (p (t,tQ) peut 6tre determine a l'aide des diagrammes donnes dans le paragraphe 
2.2.8 du volume 7. Plus le beton est jeune lorsqu'on applique la charge, plus le fluage final sera important. 
Dans des conditions normales, pour des actions de longue dur6e, on peut admettre la valeur suivante : 

^ = 2.0 (3.7) 

Nous verrons au paragraphe 4.7.2 de quelle facon on peut tenir compte de la modification des 
caractenstiques du beton en fonction du temps en faisant varier la valeur du module d'eiasticite£ c defini 
par (3.5). 

L'Eurocode 2 (§ 3.1.2.5) donne les valeurs finales du fluage en fonction de I'dge du biton au 
chargement. 

Retrait 

Par retrait, on designe le raccourcissement lent dans le temps d'un element, ind6pendamment de la 
charge. Le retrait est cause par l'evaporation de l'eau passive et par le retrecissement du gel de ciment 
enrobant les granulats. La composition du beton, la gdometrie de la piece et les conditions climatiques 
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sont les facteurs qui influencent ce retrait. II peut etre calcul6 a l'aide des tableaux du paragraphe 2.2.9 
du volume 7. On peut toutefois admettre une valeur finale moyenne du retrait specifique de : 

e csoo = 0.2 %o (3.8) 

Des mesures adequates prises lors de la cure permettent de r6duire le retrait du b6ton. 

L'Eurocode 4 (§ 3.1.3) donne une valeur de e csoo = 0.325 %c pour les environnements sees (bdtiments) 
et une valeur de e csoo = 0.2 %o pour les autres environnements. Ces valeurs concernent les bitons usuels 
a 1' exclusion des betons ledgers. 

Autres sortes de beton 

Pour certains ouvrages particuliers, d'autres sortes de b&on peuvent presenter des propri£t£s 
avantageuses malgre lew coflt plus 61eve\ Leur utilisation reste cependant marginale et il n'en sera plus 
fait mention par la suite. Pour plus de details, on se r6ferera a la literature specialised. 

Les betons I4gers se caract^risent par une bonne isolation thermique et par le faible poids de leurs 
granulats constitu6s le plus souvent d'argile expanse. La masse volumique des batons lagers varie entre 
800 et 2000 kg/m 3 , soit 35 a 85 % de celle du b6ton ordinaire. La r6sistance a la compression des batons 
16gers est, dans certains cas, sensiblement la meme que celle du b£ton ordinaire, mais le module d'61asticit6 
est par contre beaucoup plus faible, r&luit environ de moitie\ Les batons lagers sont done peu int£ressants 
lorsque les deformations sont dgterminantes car, pour compenser le module d'61asticit6 plus faible, la 
section de b&on doit Stre augment6e. Les considerations faites a propos du fluage et du retrait dans la 
norme SIA 162 ou ci-dessus restent valables dans le cas de batons legers a hautes performances fabriques 
en Suisse. Selon le type de b€ton, le retrait specifique final et le coefficient de fluage final peuvent etre 
diff£rents des valeurs correspondant a un b€ton normal. 

Les betons a hautes performances sont des batons am61ior6s par l'utilisation d'adjuvants fluidifiants, 
de rdducteurs d'eau et de fumees de silice, par exemple. II est £ventuellement aussi possible d'augmenter 
le dosage du ciment et d'utiliser des granulats de haute quality. Par rapport aux batons ordinaires, les 
avantages sont principalement une resistance a la compression plus 61evee (jusqu'a environ 
fcw.min - 100 N/mm 2 ), et des deformations dues au fluage plus faibles. La fissuration, et d'une maniere 
generate la durability, sont en principe am61ior6es. Ainsi, dans le cas de poteaux mixtes ou de tabliers 
de ponts, ces b6tons peuvent Stre concurrentiels, voire meme superieurs aux batons ordinaires, malgrd 
leur coflt de production plus 61ev6. 

Les bitons de fibres synthitiques ou d'acier prdsentent certaines caracteristiques interessantes, parmi 
lesquelles on relevera 1' absence de corrosion (pour les fibres synth£tiques), une plus grande resistance a 
la traction (done moins de fissuration) et une ductility am61ioree. 



3.4 Caracteristiques du materiau des moyens d'assemblage 

Les caractenstiques principales du materiau des moyens d'assemblage sont examinees dans cette 
section. Les moyens d'assemblage peuvent fetre classifids selon trois categories : 

• moyens d'assemblage mecanique (boulons, rivets, goujons, clous, ...) (fig. 3.27 (a)), 

• soudures (fig. 3.27 (b)), 

• moyens d'assemblage chimique (colles). 
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(a) Moyens d'assemblage mecanique. 
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(b) Soudures. 



Fig. 3.27 Moyens d'assemblage mdcanique et soudures. 



3.4.1 Rivets 

Les rivets represented le plus ancien moyen d'assemblage utilise en construction metallique. 
Actuellement, leur emploi est limits et on leur pr6fere, dans la plupart des pays industrialises, les boulons, 
les rivets a anneau et la soudure. Les rivets bruts (pas encore mis en place) sont des pieces metalliques 
formdes d'une tige cylindrique et d'une tete ronde. 

Lorsque les pieces a assembler sont en Fe E 235, on choisit un rivet ayant une limite d'eiasticite 
f y > 200 N/mm 2 et une resistance a la traction f u entre 340 et 420 N/mm 2 . Lorsque les pieces a assembler 
sont en Fe E 355, on choisit un rivet ayant une limite d'eiasticite f y £ 300 N/mm 2 et une resistance a 
la traction/^ entre 440 et 520 N/mm 2 . Le refroidissement rapide du rivet apres sa pose, decrite par ailleurs 
au paragraphs 8.3.2, provoque un faible durcissement du materiau. Ceci explique que l'acier du rivet est, 
a la base, moins resistant que l'acier des pieces a assembler. Apres la pose et le refroidissement, les 
caracteristiques du rivet deviennent presque identiques a celles de pieces assembles. 



3.4.2 Boulons 

On distingue deux types de boulons, sur lesquels on reviendra plus en detail au chapitre 8 : 

• les boulons de charpente metallique, 

• les boulons a haute resistance. 

Ces deux types de boulons se diff6rencient par leur nuance d'acier. Les boulons de charpente metallique 
sont constitu£s d'un acier dont la resistance a la traction f u g est de 400 a 500 N/mm , tandis que les 
boulons a haute resistance sont obtenus avec des aciers dont la resistance a la traction est de 800 a 
1000 N/mm 2 . Des courbes contrainte-deformation specifique resultant d'essais de traction sur des 
eprouvettes courtes et lisses realisees avec l'acier des boulons sont presentees k titre d'exemple dans la 
figure 3.28 [3.18]. 

Les rivets a anneau (rivelons) sont constitu6s d'acier a haute resistance assimiie k de l'acier pour 
boulon 8.8 (voir le diagramme contrainte-ddformation specifique de la figure 3.28) car leur mode de 
resistance au cisaillement est identique k celui des boulons. 

Les caract6ristiques m6caniques minimales des aciers constituant les boulons et les rivets a anneau 
sont resumees dans le tableau 3.29. On y constate que la classe de qualitd d'un boulon permet d'en 
determiner les caracteristiques selon les regies suivantes : 

• Le premier chiffre de la classe de quality multiplid par 100 donne la resistance a la traction f u g 
de l'acier du boulon (pour une classe de qualite 5.6 : f u g = 5 x 100 = 500 N/mm 2 ). 
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Fig. 3.28 Diagramme contrainte-deTormation specifique des aciers pour boulons et rivets a anneau. 

• Le produit des deux chiffres de la classe de qualitd multiplid par 10 donne la limite d'dlasticite 
fyB de l'acier du boulon (pour une classe de quality 5.6 : f y g = 5 x 6 x 10 = 300 N/mm 2 ). Le 
deuxieme chiffre de la classe de qualitd correspond done au rapport entre la limite d'61asticit6/^ 
et la resistance a la traction fug (pour une classe de quality 5.6 : f y g /f u g = 300 / 500 = 0.6). 



Tableau 3.29 Caracteristiques mecaniques minimales des aciers des boulons et rivets a anneau. 



Boulon 


Classe 
de quality 


Limite 
d'elasticite 
f yB [N/mm 2 ] 


Resistance 
a la traction 
fuB [N/mm 2 ] 


Allongement 
de rupture 
e r [%] 


de charpente 


4.6 
5.6 


240 
300 


400 
500 


22 
20 


a haute 
resistance 


8.8 
10.9 


640 
900 


800 
1000 


12 
9 



3.4.3 Soudures 
Acier de construction 

Le choix du m6tal d'apport se fait en fonction du mat6riau de base a souder et des parametres de 
soudage. Pour le soudage des aciers de construction, on utilise en g6n6ral un m6tal d'apport qui aura, 
apres soudage, une resistance au moins 6gale si ce n'est supdrieure a celle du mltal de base. 

Acier inoxydable 

La soudabilitd de l'acier inoxydable depend fortement du type d'alliage : certains ont une soudabilite 
tres bonne, comme l'acier aust6nitique 18/8 (18 % de chrome, 8 % de nickel). Pour d'autres alliages par 
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contre, la soudabilitf est moins bonne (risque de fragilisation, appauvrissement en chrome, etc.), et il 
faudra prendre certaines precautions qui peuvent etre selon les cas un prechauffage, un traitement 
thermique, l'ajout d'616ments d'alliage, etc. 

En general, le materiau d'apport est de meme nature que le materiau de base. Les proceeds de soudage 
sont en general identiques a ceux de l'acier conventionnel (par Electrode, MIG, TIG, par resistance, ...) 
et leur choix depend entre autres du type d'alliage et de l'epaisseur des pieces a assembler. 

Aluminium et ses alliages 

Les caracteristiques de soudage de 1' aluminium et de ses alliages sont tides aux facteurs suivants : 

• L' aluminium est tres oxydable et la premiere couche d'oxyde AI2O3 (alumine) le protege contre 
la corrosion. Cette couche d'alumine est plus dense que F aluminium et, surtout, son point de 
fusion est beaucoup plus 6le\6 (2050 °C). Le flux de chaleur doit etre capable de dissoudre 
1' alumine, ou il faudra eliminer celle-ci avant le soudage. 

• L'aluminium, bien qu'ayant un point de fusion bas (660 °C), a une conductivity thermique 
importante. II faudra done apporter beaucoup de chaleur pour le soudage et celle-ci devra Stre tres 
concentree. De plus, cette grande conductivity thermique provoquera une zone influencee 
thermiquement (ZIT) etendue. 

• L'aluminium a une haute conductivity 61ectrique. Cela sera a prendre en compte lors du soudage 
par resistance. 

• L'aluminium a un coefficient de dilatation thermique egal a environ 2.4 fois celui de l'acier 
(tab. 3.22). Cette relativement grande valeur entraine un important retrait au refroidissement dont 
il faudra tenir compte en prenant des mesures contre la fissuration due au refroidissement. 

A 1' instar de 1' acier inoxydable, les proceeds de soudage sont identiques a ceux de l'acier conventionnel 
(MIG, TIG, par resistance, ...) et leur choix depend entre autres du type d'alliage et de l'epaisseur des 
pieces a assembler. 

3.4.4 Elements de connexion acier-b&on 

La theorie de la construction mixte est fondee sur l'hypothese de l'existence d'une liaison entre 
l'acier et le beton. Etant donne" que l'adherence du bixon sur l'acier est trop faible et trop peu durable 
pour realiser cette liaison, la transmission des efforts rasants doit se faire par rinterm&liaire d'organes 
de liaison appeles connecteurs. lis doivent empecher le glissement d'un materiau sur l'autre ainsi que 
leur ecartement. On distingue plusieurs types de connecteurs (fig. 3.26), dont les plus courants en Suisse 
sont : 

• les goujons soudds : connecteurs souples cylindriques, avec une tete ronde permettant un ancrage 
du goujon dans la dalle; 

• les equerres clouees : connecteurs souples en forme de L, en acier forme' a ftoid, fixes sur leur 
support (poutre m£tallique) au moyen de deux clous. 

Le type de connecteur le plus utilisf en Suisse est le goujon. Le tableau 3.30 reproduit les exigences de 
la norme SIA 161 pour le materiau des goujons, des goujons filetes et des tiges. 

Les equerres sont un nouveau type de connecteur clou6 pouvant Stre une alternative aux goujons 
soudes. L'acier constituant ces connecteurs est du St 4 LG selon la norme DIN 1624 [3.19]. Les valeurs 
des propri&es mecaniques n'interviennent cependant pas directement dans le calcul de la connexion, la 
resistance 6tant donnee par une valeur empirique (§ 5.8.6). 
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Tableau 3 JO Exigences pour le matenau des goujons, goujons filers et tiges. 



Mat£riau 


Limite 
d'&asticite" 
f yD [N/mm 2 ] 


Resistance 
a la traction 
fuD [N/mm 2 ] 


Allongement 
de rupture 
e r [%] 


Utilisation 


Fe E 235 D faconne" a froid 


240 a 290 


320 a 400 


10 a 15 


Goujons pour constr. mixtes et ancrages 


Classe de quality 4.8 


300 a 800 


600 a 1000 


8 a 25 


Goujons filetes, tiges pour fixation 



L'Eurocode 4 (§ 3.5) donne des indications de principe sur les caracttristiques mecaniques des 
elements de liaison acier-biton. 

3.4.5 Autres moyens d'assemblage 
Colles 

La colle constitue un moyen d'assemblage relativement recent. La technique du collage des m6taux 
est actuellement en plein developpement et il n'est pas utopique de penser que le proc6d€ prenne un 
certain essor, surtout pour les assemblages cisaill6s pour lesquels les joints coll6s travaillent le mieux, 
les contraintes 6tant uniformement distribuees. 

Le collage est surtout utilise" pour les idles d'acier et procure certains avantages : 

• reduction du poids de 1' assemblage, 

• 6tanch6it6 parfaite, 

• bonne resistance aux agents corrosifs, 

• possibility d'assembler des tdles tres minces et des materiaux diff6rents, 

• precede non destructeur (pas d'intervention mecanique et de chauffage important), 

• bonne repartition des charges (suppression des concentrations de contraintes), 

• faculte d'amortissement des vibrations des joints, 

• bon aspect du joint, 

• pas de deformations ni de contraintes r&iduelles importantes, 

• structure interne des pieces a assembler non modified, 

• gros travail de preparation non indispensable. 

Une formule int&essante, susceptible de se ddvelopper, consiste a prevoir des assemblages mixtes 
colle-boulons precontraints ou rivets a anneau. La colle aurait pour but d'augmenter les coefficients de 
frottement intervenant dans le calcul des assemblages et d'e"tancher certains types de joints comme les 
joints agraf6s tandis que les boulons ou rivets permettraient d'6viter les presses ou autres dispositifs de 
serrage necessaires a un assemblage colle\ 

On a 6galement des limites d' application dans l'emploi des colles : 

• leur faible ductility ne permet souvent pas de plastifier les sections des 616ments assembles; 

• leur r6sistance au feu est mauvaise et constitue done un gros d6savantage : le collage des elements 
porteurs n'est de ce fait pas encore possible (ce domaine est en dvolution); 

• la durability des colles est mal connue, ce qui rend les constructeurs assez r6ticents a leur emploi ; 

• leur resistance n'est pas aussi bonne que pour un assemblage soude". 

D'autres informations peuvent etre trouvdes dans la Iitterature spycialis6e, comme les valeurs d'effort 
de cisaillement par exemple [3.20], [3.21]. 
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Divers 

Une multitude de moyens d'assemblage se sont developpds, en particulier pour l'assemblage des 
structures legeres. Citons de maniere non exhaustive les clous ou goujons a fixer au pistolet, les vis auto- 
taraudeuses, les rivets a sceller, les agrafes, les boulons a chasser au marteau, etc. Pour les caracteristiques 
de ces differents moyens d'assemblage, on peut par exemple se referer a [3.22] et a la documentation 
complete fournie par les fabricants. 
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4.1 Introduction 

Les principes des verifications a effectuer pour garantir 1'aptitude au service et la s6curite structurale 
ainsi que les caracteristiques des materiaux et des produits lamines ont 6t£ definis respectivement dans les 
chapitres 2 et 3. La matiere contenue dans ces chapitres represente en quelque sorte les connaissances de 
base necessaires pour definir de fagon detailtee la resistance ultime R des elements d'une structure 
metallique, qui intervient dans la relation suivante, deja introduite au chapitre 2 par (2.13) : 




(4.1) 



Sd : valeur de dimensionnement de la sollicitation 
R : resistance ultime 
jr : facteur de resistance 



L'Eurocode 3 se base sur la relation generate Sd<Rd, legerement differ ente de (4.1), comme precise 
au paragraphe 2.4.6. 

La relation (4.1) est une formulation tres generate de la condition a respecter pour verifier la securite 
structurale d'une structure. Dans les cas particuliers ou la sollicitation S represente un effort normal N, un 
moment de flexion M , un effort tranchant V ou un moment de torsion T, la resistance ultime R s'expri- 
mera respectivement par Nr, Mr, Vr ou Tr. 

Le but de ce chapitre est precisement de donner les elements necessaires a l'etablissement des 
differentes formes d'expression de la resistance ultime d'une section. En cas de superposition de plusieurs 
types d'efforts, la securite structurale sera verifiee par des formules d'interaction. Precisons encore que 
ces grandeurs ne serviront pas uniquement a verifier la resistance en section des elements metalliques ou 
mixtes acier-beton, mais egalement leur stabilite (chap. 6, 10, 1 1 et 12). La matiere presentee dans ce 
chapitre est structuree de la fagon suivante : 

• Sections 4.2 a 4.5. Resistance d'une section metallique soumise uniquement a un effort normal 
(sect. 4.2), a un moment de flexion (sect. 4.3), a un effort tranchant (sect. 4.4) ou a un moment de 
torsion (sect. 4.5). 

• Section 4.6. Resistance d'une section metallique soumise a une interaction d'efforts (combinaison 
d'un effort normal, d'un moment de flexion, d'un effort tranchant et/ou d'un moment de torsion). 

• Section 4.7. Resistance d'une section mixte acier-beton soumise a un effort normal, a un moment 
de flexion, a un effort tranchant ou a une interaction d'efforts. 

II est important de preciser d'embtee que les principes suivants servent de base aux sujets abordes 
dans ce chapitre : 

• L'hypothese de Navier-Bernoulli, a savoir que toute section plane avant deformation reste plane 
apres deformation, est valable dans le domaine elastique pour les sections soumises a un effort 
normal ou a un moment de flexion. 

• L'equivalence entre les efforts interieurs et les contraintes est assuree pour toute section. 

• Pour l'acier, la relation entre les deformations specifiques e et les contraintes a est admise 
bilineaire (fig. 4.1), avec comme contrainte maximale la limite d'eiasticite f y . 

La figure 4.1 illustre les diagrammes idealises contrainte-deformation specifique admis pour les 
calculs elastique ou plastique de la resistance de l'acier de construction. Le modele adopte pour le calcul 
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elastique consiste en une droite, pour laquelle la relation entre la contrainte cret la deformation specifique 
e est donnee par la loi de Hooke (3.1). Pour le calcul plastique de la resistance, on modelise le 
comportement de l'acier par une relation a-e bilineaire : un domaine 61astique, ou la loi de Hooke est 
valable, jusqu'a une contrainte egale a la limite d'61asticit6/y de l'acier, puis un domaine plastique ou la 
contrainte reste egale a fy. 



CALCUL ELASTIQUE CALCUL PLASTIQUE 




i 
i 
i 



Fig. 4.1 Diagrammes idealises contrainte-d6formation specifique de l'acier de construction. 



On admet de plus que la section peut se d6former suffisamment sans qu'un voilement local ne se 
manifeste. Comme ceci n'est cependant pas assure dans tous les cas, il est tres important de tenir compte 
de ce ph6nomene d'instabilite\ lequel peut parfois limiter de facon sensible la resistance d'une section. 
C'est ainsi qu'il faut respecter certaines conditions pour appliquer les m£thodes de calcul 6voquees au 
paragraphs 2.6.3 (tab. 2.27). Les conditions a respecter pour eviter l'apparition prematuree du voilement 
local dans une section sont donnees dans le tableau 5.7. 



43, Resistance a un effort normal 

La figure 4.2 illustre le cas d'une section soumise a un effort normal N centre, qui cree sur l'ensemble 
de la section une contrainte uniforme a. Le principe d'dquivalence entre les efforts int6rieurs et les 
contraintes permet d'ecrire la relation suivante : 

N= jadA =a \dA =oA (4.2) 
A A 



A : aire de la section transversale 
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o=Ee si e<By 

<7=fy Si £> By 



Fig. 4.2 Informations specifiques et contraintes dans une section soumise a un effort normal centre. 



Tant que la deformation specifique e est inferieure a la deformation limite eiastique e y , la contrainte a 
est 6gale au produit du module d'eiasticite E et de la deformation specifique e. Lorsque la deformation 
specifique atteint ou depasse la deformation limite eiastique e y , la contrainte a est alors egale a la limite 
d'eiasticite f y , conformement au comportement idealise admis pour l'acier (fig. 4.1). 

La resistance ultime Nr a un effort normal peut done s'exprimer par la relation suivante : 



Npl=fy A 



(4.3) 



Npi : effort normal plastique 
f y : limite d'eiasticite de l'acier 

L'indice pi utilise dans (4.3) s'explique parce que dans le cas d'une solicitation normale centree, les etats 
limites eiastique et plastique sont atteints simultanement, dans la mesure ou toutes les fibres de la 
section se plastifient en m§me temps. On parte done directement d'effort normal plastique N p i pour 
caracteriser la resistance d'une section a un effort normal. 

La relation contrainte-deformation specifique de l'acier etant la meme en traction (signe positif) qu'en 
compression (signe negatif), (4.3) est valable quel que soit le sens de l'effort normal. En cas d'effort 
normal de compression, il y aura cependant lieu d'etre particulierement attentif aux phenomenes 
d'instabilite pouvant limiter cette resistance par voilement local de la section (chap. 1 1) ou par flambage 
de l'ensemble de la barre (chap. 9). 



Exemple4.1 Effort normal 

Dimensionner une barre en fer plat (FLA en acier Fe E 235) sollicitee par un effort normal de traction 
N d = 200 kN. 

La section d'acier necessaire est obtenue a partir de (4.1) appliqude au cas de sollicitation par un effort 
normal N : 

N D i f y A ynN d 1.1-200 10 3 N , 

t'* 0ilA ** = *>5N/mm2 = 
Sur la base du tableau des fers plats donn6 dans les tables SZS CS, on choisira par exemple un fer plat 
FLA 80- 12 (A = 960 mm 2 ). 
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L'influence des contraintes residuelles o res sur le comportement de la section et sa resistance ultime 
peut aisement Stre expliquee ici pour le cas d'une solicitation normale centree. La figure 4.3 montre de 
facon tres schematique le cas d'une section rectangulaire (par exemple l'ame d'un profile lamine en 
double t€ ) ayant des contraintes residuelles de compression dans la partie centrale de la section et des 
contraintes residuelles de traction dans les bords. Rappelons (§ 3.2.7) que ces contraintes r£siduelles sont 
dans un etat auto-equilibre\ ce qui peut s'exprimer par la relation suivante : 



J Ores dA = 0 



(4.4) 



ETAT 
INITIAL 



STADE 
INTERMEDIA IRE 



ETAT 
FINAL 



Contraintes Contraintes Superposition Contraintes Superposition 
residuelles appliquees des contraintes appliquees des contraintes 




N 




0.6 /, 



0.4/, 



0.9 /y 



=> I o.i/, + 



=> 



N = 0AN p i 



N = 0.6 N p i N = N p i 



Fig. 4 3 Influence des contraintes residuelles sur la resistance ultime. 



Cet etat auto-equilibre' est la raison pour laquelle la resistance ultime n'est pas diminuee par la presence 
de contraintes residuelles. On constate sur la figure 4.3 que : 

• la limite d'61asticite f y est d6ja atteinte pour les fibres soumises a une contrainte rdsiduelle de 
traction, lorsque qu'un effort normal de traction N bien infieiieur a N p i est applique a la 
section (stade interm6diaire); 

• il est encore possible, grace a un allongement de la section, d'augmenter la contrainte agissant sur 
la partie de la section ou celle-ci est infdrieure a la limite d'dlasticite/^,; 

• la limite d'61asticit6 f y est alors atteinte dans l'ensemble de la section quand l'effort normal 
applique N est 6gal a l'effort normal plastique N p i de la section. 

Si la resistance ultime n'est pas diminude par la presence de contraintes residuelles, celles-ci 
modifient tout de meme le comportement de la section, dans la mesure ou un plus grand allongement est 
necessaire pour que I'int6gralit6 de la section soit plastifiee. La figure 4.4 illustre ceci en montrant la 
deformation sp^cifique e (en l'occurrence un allongement) en fonction de l'effort normal N appliqud. 
La courbe (a) montre a cet 6gard l'effet des contraintes residuelles pour le cas particulier de la 
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N 



Npl 



(c) comportement id&ilis6 



1.0 



2 




Effet des contraintes residuelles 



0.5- 



(a) cas particulier fig. 4.3 

(b) cas general 



e 



0 



0 1.0 



2.0 



3.0 



Fig. 4.4 Effet des contraintes residuelles sur le comportement d'une section tendue. 



section rectangulaire de la figure 4.3. La courbe (b) montre l'allure generate du comportement d'une 
section soumise a des contraintes residuelles plus rdalistes que celles admises a la figure 4.3. On 
negligera cependant souvent l'influence des contraintes residuelles en admettant le comportement iddalisd 
donne par la courbe (c). 



4.3 Resistance a un moment de flexion 
43.1 Flexion simple 

Examinons d'abord le cas de la flexion simple, qui se caractense par une flexion selon un seul des 
deux axes principaux d'inertie. Dans un tel cas, les relations suivantes doivent toujours etre satisfaites, en 
vertu du respect des conditions d'equivalence entre les efforts inrerieurs et les contraintes : 



My : moment de flexion selon 1'axe de forte inertie y 
M z : moment de flexion selon l'axe de faible inertie z 

Le comportement d'une section flechie est decrit par la relation entre le moment de flexion M 
(applique a un £16ment de longueur dx) et la courbure <P de cet element, comme cela est illustre a la 
figure 4.5. Celle-ci montre revolution des deformations specifiques e et des contraintes a lorsque le 
moment M auquel une section en double re est soumise varie entre 0 et M p i. On peut notamment y 
constater que l'hypothese de Navier-Bernoulli est satisfaite, dans la mesure ou le diagramme des 
deformations specifiques e est toujours lineaire, quelle que soit l'intensire du moment de flexion M. 



N= \adA =0 

A 



(4.5 a) 




(4.5b) 
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DO MAINE ETAT LIMITE DOMAINE ETAT LIMITE 

ELASTIQUE ELASTIQUE ELASTO-PLASTIQUE PLASTIQUE 



<P 0 

"f- <1 — =1 



Deformations specifiques 

E> Ey 



Contraintes 






e» 




i 

1 

i 

1 1 




» i 




0y 




M <M e i M = M e i M e i<M<M pt M = M pl 

Fig. 4.5 Evolution des deformations specifiques et des contraintes dans une section flechie. 



Dans le domaine elastique, la repartition des contraintes est proportionnelle aux deformations 
sp6cifiques. Lorsque la premiere plastification de la section se produit a la fibre extreme, le moment de 
flexion est defini comme moment ilastique M e i de la section, avec : 



Mel=f y W (4.6) 

W : moment de resistance selon l'axe de forte ou de faible inertie (W y ou W z ) 

Precisons que la norme SI A 161 utilise la notion de moment limite elastique pour designer M e [, car il 
correspond en fait a l'6tat limite elastique de la section. 

L'Eurocode 3 (§ 5.4.5.1) utilise la notion de module elastique (W e [) a la place du moment de re- 
sistance W. 

Dans le domaine ilasto-plastique, l'augmentation du moment de flexion a reprendre par la 
section considered se traduit par une plastification progressive, en s'approchant de l'axe neutre, 
des fibres extremes les plus sollicit6es (avec e > e y ). Les contraintes ne sont alors plus propor- 
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tionnelles aux deformations specifiques. En admettant une relation contrainte-deformation speci- 
fique eiastique-plastique parfaite (fig. 4.1), la contrainte maximale correspond en effet a la limite 
d'61asticit6^,. 

La valeur maximale de la resistance a la flexion est obtenue lorsque la section totale est plastifiee. On 
a alors atteint le domaine plastique : toutes les fibres sont plastifiees et leur deformation specifique tend 
vers l'infini. En pratique, cela n'est pas possible et il existe toujours une zone, dans le voisinage de l'axe 
neutre, ou le comportement reste eiastique, mais cela n'a qu'une influence negligeable sur le moment 
maximal que peut reprendre la section. Celui-ci, appele moment plastique M p i, vaut : 

M p l=f y Z (4.7) 

Z : module plastique selon l'axe de forte ou de faible inertie (Zy = jzdA ou Z z = jydA) 

II est utile de preciser ici que : 

• l'integration de (4.5 b)peut devenir relativement compliquee selon la forme de la section : pour les 
profiles du commerce, les valeurs numeriques du moment de resistance W et du module 
plastique Z sont donnees par les tables SZS C5; 

• pour une section symetrique par rapport a l'axe de flexion dont les differentes parties sont 
composees d'un meme acier, le module plastique Z est egal a deux fois le moment statique S : 

Mpl=fy2S (4.8) 

S : moment statique de la moitie de la section (pour une section symettique) 

• les cas particuliers des sections non sym€triques par rapport a l'axe de flexion ou composees de 
diff6rents aciers, pour lesquels (4.8) n'est pas valable, sont traites dans les paragraphes 4.3.2 
(section monosymetrique) et 4.3.3 (section hybride). 

La courbe (a) de la figure 4.6 montre, pour une section flechie, la variation theorique du mo- 
ment flechissant M en fonction de la courbure &, pour un materiau avec un comportement eiastique- 
plastique parfait (fig. 4.1). Tout comme pour le cas de la section soumise a un effort normal (sect. 
4.2), les contraintes residuelles provoquent une augmentation de la deformation specifique de certaines 
fibres, voire une plastification prematuree de certaines d'entre elles. Pour une section flechie, cela a pour 
effet d'augmenter sa courbure, et la relation moment-courbure s'approche de celle illustree par la 
courbe (b) de la figure 4.6. Ces contraintes residuelles ne modifient cependant pas la valeur du moment 
plastique qui est atteint lorsque la distribution des contraintes est birectangulaire et la courbure tres 
grande. 

On remarquera que le moment plastique M p i est une notion idealisee. En effet, il ne peut etre atteint 
que si les deformations tendent vers l'infini, ce qui n'est pas possible pratiquement. Comme la cour- 
bure O ne peut pas depasser 2/h (ce qui correspond physiquement au pliage a bloc), il subsiste 
par consequent toujours une tres petite zone eiastique (surestimation de M p i). D'autre part, lorsque 
les fibres extremes entrent dans le domaine de recrouissage, les contraintes maximales depassent en 
realite la limite d'eiasticite (sous-estimation de M p i). Comme l'influence de ces deux facteurs est 
negligeable pour le dimensionnement, elle n'est en general pas prise en consideration et Ton admet 
pour un profile lamine en double te fiechi selon l'axe fort la courbe bilineaire (c) en tant que compor- 
tement idealise. 
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(c) comportement idealise 



(a) comportement th^orique 
(exemple d'un IPE 300) 

(b) influence des contraintes residuelles 



i i 1 m , i 

0 1.0 2.0 3.0 4.0 

Fig. 4.6 Comportement d'une section flechie. 



Le rapport entre le moment plastique M p i et le moment Plastique M e \ est deTmi par le facteur de 
forme k : 



M e i " W 



(4.9) 



La valeur du facteur de forme depend beaucoup du type de section : elle sera d'autant plus petite que 
la quantity de matiere de la section est placee de facon id6ale pour la flexion, a savoir loin de l'axe neutre. 
On peut montrer (exemple 4.2) qu'il vaut 1.5 pour une section rectangulaire, et en moyenne 1.15 pour un 
profile lamine en double te (axe de forte inertie). 

Exemple 4.2 Flexion simple 

Determiner le moment de resistance Wy, le module plastique Zy ainsi que le facteur de forme k des quatre 
sections suivantes : fer cam6 VKT 120, large-plat FLB 300 • 45, ainsi que profiles HEA 340 et IPE 550. 

Pour les sections carree et rectangulaire, ces caracteristiques valent respectivement W y = b A 2 /6 et 
Zy = b h 2 /4 . En ce qui conceme les profiles lamines, les valeurs peuvent 6tre directement tirees des tables 
SZS C5. 

Le tableau 4.7 rassemble les differentes valeurs recherchdes. On peut constater qu'une meme quantity de 
matiere peut conduire a des sections dont la resistance a la flexion est tres differente. Ainsi, dans cet exemple, 
le moment de resistance du profile IPE est environ huit fois plus grand que celui de la section carree, alors 
que son module plastique est environ six fois plus 61eve\ Les valeurs du facteur de forme k montrent d' autre 
part que la matiere est bien mieux utilisee pour un profile lamine en double te (k = 1.10 et 1.14 dans cet 
exemple) que pour une section carree ou rectangulaire (fc = 1.50). 



Tableau 4.7 Resistance a la flexion simple. 



Type de section 


VKT 120 


FLB 300 


HEA 340 


IPE 550 


A [mm^] 


14 400 


13 500 


13 300 


13 400 


W y [mm 3 ] 
Zy [mm 3 ] 


288 • 10 3 
432 • 10 3 


675 • 10 3 
1010 - 10 3 


1680 • 10 3 
1850 • 10 3 


2440- 10 3 
2780 • 10 3 


k=Zy/Wy 


1.50 


1.50 


1.10 


1.14 
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4.3.2 Flexion d'une section monosymltrique 

Le cas des sections monosymdtriques flechies perpendiculairement a leur axe de symetrie ne differe 
pas du cas des sections bisymdtriques traitees jusqu'ici, sauf que la position de l'axe neutre est inconnue a 
priori. Celle-ci peut cependant Stre delerrninee au moyen de (4.5 a) en exprimant que l'effort normal dans 
la section est nul. 

Dans le domaine elastique, la position de l'axe neutre correspond au centre de gravite" de la section. La 
limite du domaine elastique est atteinte lorsque la deformation sp6cifique e (allongement ou 
raccourcissement) de l'une des fibres extremes atteint e y (6tat limite elastique, fig. 4.8). La contrainte 
correspondante est alors egale a la limite d'elasticitd/y (en traction ou en compression), puisqu'il y a, dans 
le domaine elastique, proportionnalite' directe entre la deformation specifique e et la contrainte a. 

On entre dans le domaine elasto-plastique des que la deformation specifique de l'une des fibres 
extremes ddpasse e y . La resistance plastique du profile" est ensuite atteinte lorsque la contrainte 
correspond, sur l'ensemble de la section, a la limite d'elasticitd f y , en traction ou en compression (fig. 4.8). 
La position de l'axe neutre n'est plus la meme que pour l'elat limite elastique, car la condition d'equilibre 
donnee par (4.5 a) doit toujours etre verifiee. On peut ddmontrer que l'axe neutre plastique partage la 
section en deux parties d'aires egales All. 



ETAT LIMITE ELASTIQUE ETAT LIMITE PLASTIQUE 




e a e a R6sultantes 



Fig. 4.8 Flexion d'une section monosym&rique en double t6. 

Le moment intdrieur M (Elastique ou plastique) s'exprime comme la somme des produits des 
rgsultantes F/ des contraintes sur les differents Elements de la section par leurs bras de levier z,- respectifs 
par rapport a l'axe neutre. Pour l'6tat limite plastique, ces resultantes F,- = fy A/ sont relativement simples 
a determiner (fig. 4.8), et le moment plastique M p \ vaut alors : 

M p i = £ Ft Zi = £/ y At Zi = f y £ A t zi (4. 10) 

i'=l i'=l i=l 

F,- : resultante des contraintes agissant sur le i-eme des n elements de la section 
Ai : aire du i-eme 616ment de la section 

zi : position du centre de gravitd (par rapport a l'axe neutre plastique) du i-eme 616ment de la 
section 
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Remarquons qu'il y a lieu d'etre prudent dans l'application de (4.10) : on peut soit considerer les 
resultantes F{ selon leur sens d'application et prendre la valeur absolue de z; (c'est ce qui est fait a la 
figure 4.8), soit considerer Fj et z,- avec leurs signes respectifs. 

Liquation (4.7) exprimant le moment plastique M p i reste done valable a condition de deTinir le 
module plastique Z de la facon suivante : 

Z = Y d A i z i (4.11) 
j=l 

Le facteur de forme, deTini par (4.9), d'une section monosymettique est en gdneral assez 6le\6. Cela 
s'explique par le fait que la contrainte a l'une des fibres extremes n'atteint pas encore la limite d'elasticite" 
f y lorsque celle-ci est deja atteinte a l'autre fibre extreme. La matiere d'un tel type de section est done 
relativement mal utilisee si on se restreint a un calcul Plastique de la resistance. 

Exemple 43 Flexion d'une section monosymltrique 

Calculer les moments Plastique M e \ et plastique M p \ ainsi que le facteur de forme k de la sec- 
tion monosymeteique definie a la figure 4.9. 



ETAT LIMITE ELASTIQUE ETAT LIMITE PLASTIQUE 




CT[N/mm 2 ] <T[N/mm 2 ] Resultantes 



Fig. 4.9 Flexion d'une section monosymdtrique. 

Domaine elastique 

En faisant la somme des aires des trois fers plats composant la section dtudiee, on peut verifier que l'aire 
totale A de la section vaut 24 000 mm 2 . 

La position de l'axe neutrc^peut etre calculee a partir de n'importe quel point de la section. Pour cet 
exemple, on prendra comme reference la fibre extreme inf&ieure. On obtient ainsi : 

Zel = ^ (AsupZsup + A w Z w +Aj n f z,„y) 

Zgl = 9 . ' m 2 (6000 mm 2 • 835 mm + 8000 • 425 + 10 000 • 12.5) = 356 mm 
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On peut alors calculer le moment de resistance puis le moment limite elastique : 

/ 3022 • 10 6 mm 4 , , 

Wmm = W sup = 7— = ofy- = 6180 • 10 3 mm 3 

v h - z e i 845 mm - 35o mm 

Mel = fy Wsup = 235 N/mm 2 ■ 6180 • 10 3 mm 3 = 1452 • 10 3 Nmm = 1452 kNm 
Domaine plastique 

Sur la base des rdsultantes representees a la figure 4.9, on peut poser la condition d'equilibre de la 
section : 

ZF = - F\ -F2 + F3 + F4 = 0 , soit F1+F2 = F 3 + F4 

Etant donnl que les contraintes sont les mimes dans toute la section, l'axe neutre coupe celle-ci en deux 
parts de surface egale a All. En faisant l'hypothese que l'axe neutre coupe l'arne, on obtient ainsi l'equation 
suivante : 

2 = 400 mm • 25 mm + (z p i~ 25 mm) 10 mm = 12 000 mm 2 

d'ou Ton tire z p i = 225 mm. L'hypothese concernant la position de l'axe neutre dans l'Sme est done respectee, 
puisque z p i < 825 mm. Le moment plastique vaut done (4.10) : 

M p i = 235 N/mm 2 (300 mm • 20 mm • 610 mm + 600 • 10 • 300 + 200 • 10 • 100 + 400 • 25 • 213) 

M p i = 1831 kNm 

Le facteur de forme k = M p [/M e [ vaut dans ce cas 1.26, ce qui est relativement eleve' par rapport a un 
profile' lamine en double t£ (exemple 4.2). Cela s'explique par le fait que la contrainte a la fibre inferieure ne 
vaut que 73 % de celle a la fibre superieure jusqu'au moment ou cette derniere se plastifie. 



433 Flexion d'une section hybride 

Nous entendons par section hybride une section composed d'aciers de limites d'elasticites diff6rentes. 
La figure 4.10 donne l'exemple d'une section en double te dont les ailes sont en acier Fe E 355, tandis que 
l'anie est en acier Fe E 235. Au moment de la plastification complete de la section, les contraintes seront 
respectivement de 235 et 355 N/mm 2 dans 1'ame et dans les ailes. 



ETAT LIMITE PLASTIQUE 




355 



|r <7[N/mm 2 ] Resultantes 

Fig. 4.10 Flexion d'une section hybride en double te\ 



100 



DIMENSIONNEMENT D£l£MENTS 



Le moment plastique de la section peut alors etre determine' directement a partir de (4.10), en 
introduisant dans les resultantes F, = A,- les valeurs correspondantes des differentes limites d'&asticite' 
fyi. On obtient ainsi une relation qui ne se differencie de (4.10) que par une limite d'elasticite" non 
constante sur l'ensemble de la section : 

Mpl = X*iZi =lfyiAiZi (4.12) 
i=l i=l 



Jyi 



limite d'^lasticite f y de l'acier composant le i-eme 616ment 



Pour des sections a la fois hybrides et monosym&riques, il est parfois plus simple de travailler avec 
une section equivalente homogene obtenue en se referant a une seule nuance d'acier, de limite d'61asticite 
egale a celle de reference fyo. Ainsi, pour l'exemple de la figure 4.10, la section peut Stre consideree, pour 
le calcul de M p i, comme une section homogene en acier Fe E 355 dont l'ame aurait une £paisseur 
equivalente d eq donnee par la relation suivante (/jo serait en l'occurrence 6gal a 355 N/mm 2 ) : 



d eq =&d (4,13) 



Cette fa^on de faire permet alors d'utiliser (4.10) pour determiner le moment plastique M p i en 
considerant une section equivalente homogene. II y a cependant lieu d'etre prudent dans l'utilisation de 
cette mdthode, car la section Equivalente homogene depend de l'axe selon lequel on fait cette 
transformation : sa gdometrie sera en effet differente selon que Ton raisonne par rapport a l'axe de forte 
inertie y (ou la dimension dans le sens y est modifi6e) ou par rapport a l'axe de faible inertie z (ou la 
dimension dans le sens z est modified). 

Exemple 4.4 Flexion d'une section hybride 

Calculer le moment plastique M p [ de la section hybride repr6sent6e a la figure 4.10, en admettant que les 
ailes sont constitutes d'un large-plat FLB 300 ■ 20 en acier Fe E 355 et que l'ame est formee d'un 
FLB 800 • 10 en acier Fe E 235. 

Le moment plastique de la section peut Stre d&ermine' directement a partir de (4.12) en introduisant les 
valeurs de f y correspondantes : 

M p l = 2 [355 N/mm 2 (300 mm ■ 20 mm • 410 mm) + 235 N/mm 2 (400 ■ 10 • 200)] = 2120 kNm 

Dans le cas de cet exemple (fig. 4.10), on peut egalement considdrer une section homogene en acier 
Fe E 355, avec une epaisseur d'ame equivalente d eq selon (4. 13), soit : 
235 N/mm 2 ,„ 

d '1 = 355 N/mm 2 ' 10mm = 66mm 
On peut alors determiner le moment plastique k 1'aide de (4.10) : 

Mpl = 355 N/mm 2 - 2 (300 mm -20 mm 410 mm + 400 -6.6 -200) = 2120 kNm. 



4.3,4 Flexion gauche 

La flexion gauche est definie comme dtant la flexion par rapport a un axe autre qu'un des axes 
principaux d'inertie de la section. Le moment M auquel est soumis la section peut alors 6tre decompose 
x selon les deux axes principaux y et z en deux composantes M y et M z (fig. 4. 1 1). 




Examinons les particularit6s relatives a ce type de sollicitation, selon que l'6tat de contraintes est 
elastique ou plastique. Ces reflexions sont basees sur le fait que la condition d'equilibre donnee par 
(4.5 a) doit etre satisfaite quel que soit l'etat de contraintes de la section. 

Dans le domaine elastique, la contrainte a en un point quelconque de coordonnees y et z est donnee 
par la relation suivante, dans laquelle il faut etre coherent pour les signes positifs ou n6gatifs des 
diff6rentes variables : 




(4.14) 



L'etat limite elastique est atteint lorsque la contrainte crest egale a la limite d'elasticit6 f y en un point de la 
section. Sur le reste de la section, on a cependant encore partout une contrainte inferieure a la limite 
d'elasticit£; cela s'exprime par la relation suivante si Ton admet que la limite d'61asticit6 f y est une valeur 
numerique sans signe et que la contrainte crpeut etre de signe positif ou negatif : 

\a\<f y (4.15) 

La combinaison de (4.14) et (4.15) pour le cas particulier des points situ6s sur les fibres extremes de la 
section (pour lesquels I y lz = W y et IJy = W z ) permet d'6tablir l'expression suivante pour caract&iser 
l'6tat limite 61astique : 

My Afj 

Wy ~ W z 



*fy 



(4.16) 
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Un exemple d'un 6tat de contrainte elastique possible satisfaisant cette condition est montre" a la 
figure 4.1 1 pour le cas particulier d'un profile laming en double te. 

En divisant (4.16) par f y , on peut egalement ecrire cette expression de la facon suivante : 



M 7 



M ely M e i z 



< 1.0 



(4.17) 



M e iy : moment elastique selon l'axe y (M e [ y = fy Wy) 
M e i z : moment 61astique selon l'axe z (M e i z = f y W z ) 

Cette formulation a l'avantage de permettre une representation aisee de Taction conjointe de M y et M z a 
l'aide de courbes d'interaction, telles qu'elles sont montr£es en trait continu a la figure 4.12 pour un 
profild lamind en double \& HEA 300 et une corniere a ailes in6gales L 150-75-9. Ceci met en 6vidence le 
comportement different du profile HEA et de la corniere car les axes principaux d'inertie de cette derniere 
ne correspondent pas aux axes y et z. 




ETAT LIM1TE 
ELASTIQUE 
PLASTIQUE 



HEA 300 ♦ z 




L 150 -75 -9 tz 



Fig. 4.12 Diagrammes d'interaction dus a de la flexion gauche. 

L'dtat limite plastique se caractense, quant a lui, par le fait que la contrainte est, en tous points de la 
section, egale k la limite d'elasticite/y, soit en traction (signe positif), soit en compression (signe negatif). 
Pour respecter l'equilibre de la section (qui est, rappelons-le, soumise uniquement a un moment de 
flexion, et par consequent a aucun effort normal), la somme des resultantes des contraintes agissant sur 
les parties comprimees et tendues doit Stre, compte tenu de leurs signes, nulle. Cela signifie en fait que 
les aires des parties de la section tendues et comprimees sont identiques : 



A t =A c 



(4.18) 



A t : aire totale des parties de la section tendues 
A c : aire totale des parties de la section comprimees 
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Un exemple d'un 6tat de contrainte plastique possible satisfaisant cette condition est donne" a la figure 
4.13 pour le cas particulier d'un profile' laming en double te\ Cette repartition plastique des contraintes 
(valable pour autant que le moment de flexion selon l'axe y corresponde au moins a la plastification 
complete de Tame) montre en fait qu'une partie de la section, un double t€ reduit, reprend le moment M y , 
tandis que le moment M z est repris par 1'autre partie de la section (en l'occurrence par les quatre 
extremites des ailes). Les moments plastiques r&luits de ces deux parties de la section sont 
respectivement : 



M ply,Mz = M ply ~ 4 fy at (^r) 
Mplz,My =4 fy at [ c -^] 



(4.19 a) 
(4.19 b) 



M ply,Mz 
MpkMy 

Mply 

a 



moment plastique selon l'axe y reduit a cause de M z 

moment plastique selon l'axe z r&luit a cause de M y 

moment plastique selon l'axe y de la section complete 

largeur de I'extr6mit6 des ailes mobilised pour la flexion selon l'axe z 



f y a(M y +M z ) 




fig. 4.13 Repartition plastique des contraintes dans une section en double t6 soumise a de la flexion gauche. 



La valeur de a, a priori inconnue, doit Stre determinee de telle fa9on que le rapport M p i z My I Mpi y> Mz 
soit egal au rapport M z I M y . Les relations (4.20) permettent alors d'obtenir une equation du deuxieme 
degr6 en a : 



(2 1) a 2 - [2 / (h - /) tg a + 4 1 c] a + Zy tg a = 0 



(4.20) 
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Une fois la valeur de a obtenue a partir de (4.20), on tire de (4. 19) les valeurs de M p i yi M z et MpfaMy 
La r£sultante de ces deux moments (addition vectorielle) correspond alors a la resistance ultime a la 
flexion Mr qui s'exprime par le moment plastique M p i g en flexion gauche : 



M p ig = V(M p/y)Afz )2 + (M pfe>M> ) 2 (4.21) 



Cette procedure permet d'£tablir des courbes d'interaction a l'£tat limite plastique entre les 
composantes M y et M z du moment de flexion gauche. Les courbes correspondant au profile lamind en 
double t6 HE A 300 et a la comiere a ailes inegales L 150-75-9 sont donnees en traits discontinus sur la 
figure 4.12, sur laquelle les courbes d'interaction Plastique dtaient deja reportees. La comparaison avec 
ces dernieres montre que la prise en compte du comportement plastique de la section permet d'obtenir 
une resistance a la flexion gauche sensiblement plus elevee que si Ton se limitait a un calcul Plastique. 

En revenant au calcul dlastique, l'application du principe general de verification donnd par (4.1) au 
cas particulier de la flexion gauche selon la. formule d'interaction elastique (4.17) conduit a la relation 
suivante : 



M dv 



Mdz 



<, 1.0 



(4.22) 



Mjy : valeur de dimensionnement du moment de flexion selon l'axe y 
Mfj z : valeur de dimensionnement du moment de flexion selon l'axe z 

Pour l'dtat limite plastique, la norme SIA 161 donne la formule d'interaction plastique suivante, valable 
pour les sections en double t6 bisymettiques : 

(Jk^ + (^_i\ LQ (4 . 23) 

May : valeur absolue de la valeur de dimensionnement du moment selon l'axe y 

Mfo : valeur absolue de la valeur de dimensionnement du moment selon l'axe z 

Mpiy : moment plastique selon l'axe y 

M p i z : moment plastique selon l'axe z 

Une comparaison entre (4.22) et (4.23) permettrait de voir, de facon similaire a ce qui est montre" a la 
figure 4.1 2, que le gain de resistance apporte" par un calcul plastique de la section peut etre significatif. 

L'Eurocode 3 (§ 5.4.8.1) propose, pour le cas de la flexion gauche, une formule d'interaction 
similaire a (4.23) : 



\Mply) \M P U) 

My Sd ■' valeur de dimensionnement du moment selon l'axe y 
M^sd ■' valeur de dimensionnement du moment selon l'axe z 
Mpiy : moment plastique selon l'axe y 
M p i z : moment plastique selon l'axe z 
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Les valeurs de aet j3 sont definies selon le type de sections utilisies. 11 convient de souligner que les 
coefficients partiels de securite sont compris dans la difinition de M p i y et M p i z . 

Exemple4.5 Flexion gauche 

Soit une poutre simple constitute d'un profil6 IPE 200 en acier Fe E 235 d'une portee / = 3.5 m, sollicitee 
par une charge uniform£ment repartie qj = 15 kN/m inclin6e d'un angle a = 18° par rapport a la vertical e 
(fig. 4.14). 

Calculer le moment plastique en flexion gauche M p i g et verifier que la section est suffisante. Faire 
egalement ce controle en utilisant la formule d'interaction plastique (4.23). 



4 



I = 3500 | 



0=18° 



/\ plan de la 
' charge q 



M 



IPE 200 



Decomposition 
du moment 



M 




M : moment de 
flexion gauche 



Fig. 4.14 Poutre simple soumise a la flexion gauche. 



On determine tout d'abord les valeurs de dimensionnement du moment de flexion selon les deux axes 
principaux y et z de la section. On calcule ensuite la part de resistance a la flexion selon ces deux axes, soit la 
valeur a et les moments M p [ y M z et M p i Zf M y , puis le moment plastique en flexion gauche M p [ g de la section a 
raidede(4.21). 

Valeur de dimensionnement des solicitations 

w Id' 2 15 kN/m (3.5m) 2 

= — — = g = 23.0 kNm 

M dy = Af d cos a = 21.9 kNm, M dz = Mj sin a =7.11 kNm 

Resistance de la section 

M p iy =f y Zy = 235 N/mm 2 • 220 • 10 3 mm 3 = 51.7 • 10 6 Nmm = 51.7 kNm 
M p i z =f y Z z = 235 N/mm 2 • 44.7 • 10 3 mm 3 = 10.5 • 10 6 Nmm = 10.5 kNm 

Cakul du moment plastique en flexion gauche 

En resolvant (4.20) avec les valeurs particulieres de cet exemple, on obtient a = 32 mm. On peut ainsi 
6tablir, selon (4.19), M p i y ,Mz = 27.2 kNm et Afp/^y = 8.69 kNm. Le moment de flexion gauche vaut 
alors (4.21) : ' ' 

M plg = ^(MpiyM^ + WpizMy) 2 = V(27.2 kNm) 2 + (8.69 kNm) 2 = 28.5 kNm 
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Verification de la resistance 

• Avec le moment plastique en flexion gauche M p i g : 

M d = 23.0 kNm < ^ = ^f^ 3 = 25.9 kNm 



7k 



1.1 



Avec la formule d'interaction plastique (4.23) : 

21.9 kNm 



M dy ^ 


2 


( Md, ) 


i.i 






K M p i z ly Rj 





1.1 J (jO.f 



11 kNm 



1.1 



= 0.94 < 1.0 



51.7kNm/l.lJ ^10.5kNm/l.l, 
La resistance du profit est done suffisante, quelle que soit la methode de verification employee. 



4.4 Resistance a un effort tranchant 

La contrainte tangentielle x due a un effort tranchant V agissant sur une section ouverte a parois 
minces est donnee (vol. 2) par la formule generate suivante : 

V 

T = JJ (4.24) 

V : effort tranchant (toujours pris en valeur absolue, son signe n'ayant pas de signification par- 
ticuliere) 

S' : moment statique de la section partielle A ' situee au-dessus de l'endroit ou la contrainte 

tangentielle rest calculee 
/ : inertie de l'ensemble de la section 

t : epaisseur de la section ou la contrainte tangentielle T est calculee 

La relation (4.24) est valable tant que la contrainte tangentielle T reste inferieure a la contrainte limite 
Plastique de cisaillement x y . Cette derniere s'obtient en appliquant le critere de von Mises (2.32 a) : 

ry = &= (4.25) 

Uitat limite Plastique correspond a la situation ou la contrainte tangentielle maximale Xmax (au point 
ou le rapport 57/ est maximal) est egale a la contrainte limite elastique de cisaillement x y . Pour les 
profiles 1 amines en double \£ (fig. 4.15), la contrainte tangentielle maximale T m<u est atteinte a l'axe 
neutre de flexion. Cette particularite permet d'exprimer la relation suivante : 



X - 



= Ty (4.26) 



Vel 

Sy 

h 



lmax - i y d -"y 

resistance elastique a l'effort tranchant 

moment statique de la demi-section par rapport a l'axe de forte inertie y 
inertie de l'ensemble de la section selon l'axe de forte inertie y 
epaisseur de l'ame 
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d 



DOMAINE ETAT LIMITE 
ELASTIQUE PLASTIQUE 





Fig. 4.15 Repartition des contraintes tangentielles dans une section en double t€. 



Pour Stre complet, il faut pr6ciser que des contraintes tangentielles horizontales T dues a l'effort 
tranchant V existent egalement dans les ailes des profiles en double t€, comme d'ailleurs dans tout 
element de section situ6 dans le plan de cisaillement (vol. 2). Ce type de contrainte peut toutefois fitre 
n6glig£ pour les sections des profiles lamin6s 6tudi6s dans ce volume. 

De (4.26), on peut tirer la resistance ilastique a l'effort tranchant V e [, valable pour l'dtat limite 
elastique : 



La repartition elastique des contraintes tangentielles donnee a la figure 4.15 montre que ces dernieres 
sont tres faibles dans les ailes. On peut done faire l'hypothese que les ailes ne participent pas a la reprise 
de l'effort tranchant, qui est alors entierement repris par l'ame du profile, dans laquelle une repartition 
uniforme des contraintes tangentielles r sur la hauteur b est admise (fig. 4. 15) : 



A w = b d : aire conventionnelle de l'ame du profile' 

Cette approximation considere en fait la plastification complete de l'ame, pour laquelle on admet une 
hauteur conventionnelle b sup6rieure a sa hauteur reelle afin de tenir compte de l'influence des congas du 
profile. La resistance ultime Vr a un effort tranchant est ainsi atteinte lorsque la contrainte tangentielle r 
obtenue avec (4.28) est egale a la contrainte limite eiastique de cisaillement x y . On peut done exprimer 
cette resistance ultime par ce que nous appellerons la resistance plastique a l'effort tranchant V p i : 



(4.27) 



V 



(4.28) 



V p i=TyA, 



w 




(4.29) 



L'Eurocode 3 (§ 5.4.6) utilise une relation similaire a (4.29), mais donne une definition de I'aire de 
cisaillement A v (correspondant a A w ) dans laquelle interviennent le type de section et la direction de 
l'effort tranchant. 
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Exemple4.6 Effort trenchant 

Soit la console d'une voie de roulement d'un pont roulant sollicitee par une charge mobile produisant un 
effort tranchant maximal dont la valeur de dimensionnement Vj vaut 350 kN. 

Determiner le profile en acier Fe E 235 de la sene HEA necessaire pour transmettre cet effort. On ne 
tiendra pas compte dans ce cas des problemes d'instabilite. 

Avec un calcul plastique de la resistance a l'effort tranchant, la section d'acier necessaire pour reprendre 
Vd est obtenue a partir de (4. 1) et (4.29) : 

V d <^= ^.avec V= 4= = - 135 N/mm 2 

Yr 7r V3 N3 

YRV d 1.1-350 10 3 N - 

A w > !!L - A - = .„ VT , 3— = 2852 mm 2 

w t 135 N/mm z 

^ <> 
On prendre done uh HEA 340 (A w = 2980 mm 2 ). 



4.5 Resistance a un moment de torsion 

Les considerations donnees dans cette section se limitent a un rappel des notions de base relatives a la 
resistance en torsion. Elles serviront essentiellement pour l'etude de la torsion de voies de roulement de 
ponts roulants, de sections de ponts, ainsi que pour la thiorie du d6versement. Pour plus de details 
concernant cette question, on se reiierera aux volumes 2 et 3 du Traite" de Genie Civil et a la reference 
[4.1]. 

4.5.1 Modes de resistance a la torsion 

La resistance a la torsion depend de la geometrie de la section et du mateiiau qui la compose. Le 
moment de torsion M x agissant sur une barre est equilibre" par des efforts interieurs de deux types bien 
distincts : le premier, qui est preponderant dans les sections fermees (fig. 4.16(a)), est un flux de 
cisaillement ferme a l'interieur de la section (et du materiau); le second, qui est preponderant dans les 
sections ouvertes (fig. 4.16(b)) est compose de contraintes normales et de contraintes tangentielles 
induites par la variation de ces memes contraintes normales. La resistance a un moment de torsion est 
done decomposee en deux modes de resistance : d'une part la torsion uniforme ou de St-Venant T v 
(l'indice v provient de St-Venant) et d'autre part la torsion non uniforme T w (indice w pour Wolbtorsion 
en allemand ou Warping Torsion en anglais). 




(a) Section feimee. (b) Section ouverte. 

Fig. 4.16 Moment de torsion applique a des barres de section fermee ou ouverte. 
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Dans le cas general, la resistance d'une barre sollicit6e par un moment de torsion peut se decomposer 
en torsion uniforme et en torsion non unifonne : on dit alors qu'elle resiste en torsion mixte. Cependant, 
pour des raisons didactiques, il est preferable d'etudier s^parement ces deux modes de resistance (qui 
recouvrent d'ailleurs chacun un grand nombre d'applications pratiques) et ensuite seulement la torsion 
mixte. C'est ainsi que la section 4.5 est structuree de la facon suivante : 

• Paragraphe 4.5.2. Notions de base relatives a la resistance en torsion uniforme. 

• Paragraphe 4.5.3. Notions de base relatives a la resistance en torsion rion unifonne, appliqu6e au 
cas particulier de la barre a section en double x6. 

• Paragraphe 4.5.4. Notions de base relatives a la resistance en torsion mixte. 

Pour bien distinguer entre les charges et la resistance, la terminologie suivante a ete adoptee dans 
cette section, essentiellement pour eviter toute confusion de notation : 

• M x ou m x : moment de torsion ext£rieur applique (il s'agit en quelque sorte d'une charge de 

torsion concentree ou repartie), 

• T : moment de torsion interieur correspondant a la resistance a la torsion de la section, 

• T v et T w : composantes respectivement uniforme et non uniforme de T. 

Pour une question de simplification d'ecriture, on utilisera cependant dans la suite de cette section la 
notion de moment de torsion pour designer de facon indifferente M x , m x ou T. 



4.5.2 Torsion uniforme 
Hypotheses de base 

Dans l'etude de la torsion uniforme, on admet les hypotheses fondamentales de la statique des barres 
et de la resistance des materiaux, c'est-a-dire : 

• les deformations sont petites par rapport aux dimensions du corps (theorie du premier ordre), 

• le materiau est continu, homogene et isotrope, 

• la loi de Hooke (a = E e et T = G # est applicable, 

• les sections transversales conservent leur forme. 

La deformation d'une barre soumise a un moment de torsion est caracterisee par Tangle de rotation 
<p(x) d'une section situ6e a l'abscisse x d'une section origine. Considerons un element de barre de 
longueur dx soumis a un moment de torsion interieur T v (x) (fig. 4.17). L'angle de rotation specifique 
<p'(x) est alors defini par la relation suivante, qui est l'equation differentielle de la torsion uniforme : 

fW-*-^ (4.30, 

T v (x) : moment de torsion interieur a l'abscisse x 
G : module de glissement du materiau 
K : constante de torsion uniforme 

La constante de torsion K est une caracteristique de la section (unite m 4 ou mm 4 ) qui permet d'etablir 
le produit GK, appeie rigidite de torsion. La rigidite de torsion permet, en torsion uniforme, de 
determiner les deformations angulaires de la section, sa rigidite (utile a l'analyse des phenomenes de 
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Fig. 4.17 Rotation due a un moment de torsion. 



vibration) et les hyperstatiques de torsion. La rigidite" a la torsion GK joue done le meme r61e, pour les 
solicitations et les deformations de torsion, que la rigidite' El pour la flexion. 

De facon analogue a la flexion, ou M y = J a z dA, la resistance des matenaux nous montre que le 
moment de torsion umforme T v correspond a la r^sultante du flux ferm6 de contraintes tangentielles dans 
la section (fig. 4.18 (a)). II peut done s'exprimer de la facon suivante : 

T v = jtppdA (4.31) 

p distance entre le centre de cisaillement C et l'element de section dA 
Tp : contrainte tangentielle sur Tenement de section dA 




(a) Flux de contraintes tangentielles. (b) Analogie de la membrane. 

Fig. 4.18 Repartition des contraintes tangentielles et analogie de la membrane. 

II faut preciser que nous utilisons la terminologie centre de cisaillement (not€ C) pour designer le 
point de deformation angulaire nulle, autour duquel la section tourne si elle est soumise a un moment de 
torsion. Bien que les deux definitions soient equivalentes, nous avons pr6fer6 cette designation a celle de 
«centre de torsion» pour une question de notation uniquement. 
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La determination de la grandeur et de la repartition de ces contraintes tangentielles ne peut se faire 
d'une maniere simple que pour le cas des barres a sections circulaires ou annulaires. Pour les autres 
sections, il est necessaire de recourir a la theorie de l'eiasticite. Cependant, la resolution du systeme 
d'equations fourni par cette theorie devenant tres complexe dans le cas de sections quelconques 
(conditions aux limites), il est commode d'utiliser Yanalogie de la membrane de Prandtl. Cette analogie, 
definie ci-apres et illustree a la figure 4.18(b), a l'avantage de dormer une representation simple de la 
repartition de ces contraintes : 

• a une sollicitation de torsion T correspond Taction d'une pression uniforme p, perpendiculaire a la 
membrane, 

• au moment de torsion correspond le double du volume compris entre la membrane d£formee et le 
plan de section (T= 2V), 

• aux lignes de niveau de la membrane, les contraintes de cisaillement s'ecoulent tangentiellement et 
leur valeur absolue est 6gale a la pente de la membrane au point considered 

A l'aide de cette analogie, il est possible de determiner, en fonction des differentes formes des 
sections des barres, les deux inconnues du probleme de la resistance en torsion uniforme qui sont : 

• la constante de torsion K, 

• la valeur de la contrainte maximale %rnax & u ^ ux de contraintes tangentielles dans la section. 

Comme [4.1] donne les details de la procedure de calcul qui permet de determiner ces valeurs, nous nous 
contenterons par la suite de ne donner que les rdsultats obtenus avec cette analogie. 



Sections pleines 

Dans le cas des sections pleines, l'analogie de la membrane permet d'6tablir la relation suivante pour 
la constante de torsion uniforme K (fig. 4.18) : 



jrds 
r 



(4.32) 



A 

jrds 

r 



aire de la section 

integrate des contraintes tangentielles Tie long du perimetre Tde la section 
p^rimetre de la section 



Saint- Venant a propose une relation permettant de determiner de maniere approximative la constante 
de torsion d'une section pleine de forme quelconque : 



K = 



40 (Iy + I z ) 



(4.33) 



A : aire de la section consideree 

I y : moment d'inertie par rapport a l'axe y 

I z : moment d'inertie par rapport a l'axe z 
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Cette relation, bas6e sur une section circulaire, est valable pour des sections pleines dont les 
dimensions sont a peu pres les mgmes dans deux directions perpendiculaires. Elle s'applique de meme 
avec une bonne precision aux sections dont une des dimensions est nettement superieure a l'autre. 

Sur la base de l'analogie de la membrane (qui permet de determiner la grandeur et la direction des 
contraintes tangentielles), il est possible d'6tablir, pour les cas particuliers des sections circulaire et 
rectangulaire (fig. 4. 19), les valeurs exactes de et de K donnees dans les tableaux 4.20 et 4.21. C'est 
ainsi que pour un rectangle mince ayant une hauteur h et une epaisseur t, la constante de torsion est 
donnee par : 

K=\h£ (4-34) 
Section circulaire Section rectangulaire 



repartition . j , . t 




Fig. 4.19 Analogie de la membrane pour le cas particulier des sections circulaire et rectangulaire. 



Tableau 4.20 Valeurs de tmax et de K pour differents types de sections. 



Section 




K 


Circulaire de rayon r 


2T V 
nr* 


V 


Rectangulaire avec hit S 10 


T v 
Cfhi 1 


pht 3 


Rectangulaire avec hit > 10 


3T V 

~-hT 





Coefficients a et fi (Wfinis au tableau 4.21 . 
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hit 


1.0 


1.5 


2.0 


2.5 


3.0 


4.0 


6.0 


8.0 


10.0 


a 


0.208 


0.231 


0.246 


0.258 


0.267 


0.282 


0.299 


0.307 


0.313 


P 


0.141 


0.196 


0.229 


0.249 


0.263 


0.281 


0.299 


0.307 


0.313 



Sections formees de plusieurs elements pleins 

Dans le cas des sections se composant de n Elements pleins d'aires A,- et de formes geometriques 
simples (on parle alors de sections ouvertes), on peut admettre que, si la forme de la section transversale 
est conservee, chaque 616ment situe a l'abscisse x subit la meme rotation specifique. La constante de 
torsion A" de la section totale est done 6gale a la somme des constantes de torsion AT,-, ddterminee avec 
(4.33), de chaque Element i : 

n 

K=^Ki (4.35) 
i=l 

Si la section est formee d'elements rectangulaires 6troits (hit > 10) (on parle alors de section ouverte a 
parois minces), on peut ecrire, sur la base de la valeur correspondante de AT,- donnee par (4.34) : 

i=l 

La valeur maximale T max de la contrainte tangentielle dans chaque element / est alors donnee par 
Tequation suivante, basee sur le principe de l'analogie de la membrane : 

(4.37) 

Profiles lamines 

Dans le cas des profiles lamines, le rapport hit des differents 616ments qui les composent et l'influence 
des cong6s font que la valeur reelle de la constante K est toujours sup6rieure a celle donnee par (4.36). Si 
cette derniere relation est applicable avec une precision suffisante aux cornieres, on se r^ftrera aux tables 
SZS C5 pour les valeurs de la constante de torsion K des autres types de profiles lamin6s. 

Sections fennees a parois minces 

Pour des sections fermees a parois minces, le moment de torsion uniforme T v correspond a la 
rgsultante du flux ferm€ de contraintes tangentielles dans la paroi de la section. La valeur de ces 
contraintes est admise constante sur l'epaisseur de la paroi t, a condition que celle-ci soit mince. Cela peut 
s'expliquer avec l'analogie de la membrane, oii Ton peut admettre pour une paroi mince que la pente 
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de la membrane (qui correspond a la contrainte tangentielle) est constante. Cette condition permet de 
ddfinir le flux de contraintes tangentielles par la relation suivante (fig. 4.22) : 



v = r(j) t(s) = constante 



(4.38) 



v 
s 

t(s) 



flux de contraintes tangentielles 
abscisse curviligne 
contrainte tangentielle a l'abscisse s 
epaisseur de la paroi a l'abscisse s 



rts) 



M M I I I 



couverclc 
membrane 



t(s) 




Fig. 4.22 Analogie de la membrane et contraintes Td'une section ferm6e a parois minces. 

Comme dans le cas des sections pleines, l'analogie de la membrane nous permet de determiner la 
valeur du flux de contraintes tangentielles v, ainsi que la constante de torsion uniforme K pour une 
section ferm6e a parois minces (fig. 4.22) : il suffit de mettre un couvercle ayant la forme de l'inteneur de 
la section pour obliger la membrane a avoir une pente nulle sur l'inteiieur de la section (puisqu'elle ne 
reprend pas de contraintes). La part de torsion uniforme dT v reprise par un element de paroi de longueur 
ds correspond a : 

dT v = vds-hc(s) (4.39) 
hc(s) : distance normale du centre de cisaillement au vecteur v ds 
Comme la part d£i de l'aire d^limitee par la fibre moyenne de l'd6ment de longueur ds vaut : 



d£2= \hc(s)ds 



(4.40) 



RESISTANCE EN SECTION 



115 



la part de torsion uniforme dT v reprise par un element de paroi de longueur ds peut s'exprimer ainsi : 

dT v = 2vd£2 (4.41) 
Cela permet de determiner apres integration le flux de contraintes tangentielles v : 

v=^ (4.42) 

£2 : aire de la section deiimitee par la fibre moyenne des parois 
et par consequent, avec (4.38), la contrainte tangentielle t(s) a l'abscisse curviligne s : 

« s) =t) = Wi) (4 - 43) 

A l'aide de (4.32), ou l'aire A correspond a l'aire Q deTinie ci-dessus, il est ainsi possible de determiner 
la constante de torsion K d'une section fermee a parois minces selon la relation suivante (formule de 
Bredt) : 

K=-L- (4.44) 



f us 

I'm 



Si la section est form6e de n elements a parois minces d'6paisseur constante, ce qui est en general le 
cas dans la construction courante, l'expression de la constante de torsion uniforme K donnee par (4.44) 
devient : 

K= — (4.45) 
n 

If. 
i=V> 

La verification d'une section soumise a un moment de torsion se fera sur la base de la relation 
suivante, dont le format est tout a fait analogue a la relation generate (4.1) : 

Mdx < ^ (4.46) 

Mjx : moment de torsion exterieur 

Tr resistance a la torsion (moment de torsion intdrieur) (Tr = T v en cas de torsion uniforme 
seulement) 



Les exemples 4.7 et 4.8 ci-apres illustrent la theorie de la resistance en torsion uniforme deVeloppee 
dans ce paragraphe. Signalons que l'exemple 4.10, situd au paragraphe 4.6.6, applique le principe de 
dimensionnement en cas de resistance en torsion uniforme superpose a de la flexion et a du cisaillement, 
ce qui met directement en evidence ce qui se passe dans le cas d'une telle interaction d'efforts. 
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Exemple 4.7 Constante de torsion uniforme 

Calculer la constante de torsion uniforme des sept sections d'aires approximativement 6gales representees 
a la figure 4.23. 



Section Section Profild Caisson Caisson Tube Tube 

rectangulaire entd laming ouvert fermi ouvert fermd 




gl g i ROR 355.6 • 12.5 



Fig. 4.23 Differents types de sections pour le calcul de la constante de torsion uniforme. 



Sections rectangulaire, en t£ et en double te" HEA 340 

Les formules donnees precddemment a propos du calcul de la constante de torsion uniforme peuvent etre 
ge"n6rausees a partir de (4.35) et du tableau 4.20 de la maniere suivante : 

K= = I ft hit) 

i=l i=l 

Les dimensions des sections (on prendra systdmatiquement les dimensions a la fibre moyenne des 
elements composant la section) permettent d'obtenir les valeurs du coefficient /} tirees du tableau 4.21, et on 
peut ainsi determiner les valeurs des constantes de torsion (tab. 4.24). On soulignera que les congds de 
raccordement ont 6te" neglige's dans le cas du profile" en double te" HEA 340. 



Tableau 4.24 Constantes de torsion uniforme (rectangle, te" et double t£). 



Section 


hi [mm] 


[mm] 


ft//'/ 


ft 


Ki [mm 4 ] 


AT [mm 4 ] 


Rectangle 


200 


67 


2.99 


0.263 


15.82- 10 6 


15.82 ■ 10 6 


aile 

Te" 

ame 


160 


40 


4.00 


0.281 


2.88 • 10 6 


5.71 • 10 6 


220 


35 


6.29 


0.300 


2.83 • 10 6 


aile 

Double te" ame 
aile 


300 


16.5 


18.2 


0.333 


0.449 • 10 6 


0.988 • 10 6 


313.5 


9.5 


33.0 


0.333 


0.090 • 10 6 


300 


16.5 


18.2 


0.333 


0.449 • 10 6 
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La valeur de la constante de torsion du profile" HEA 340 tiree des tables SZS C5 montre que la rigiditd 
reelle du profile" (K = 1.29 • 10 6 mm 4 ) est d'environ 30 % supeneure a celle obtenue sur la base de (4.35) et 
du tableau 4.20. On constate dgalement que sa resistance a la torsion uniforme est beaucoup plus petite que 
celle d'un rectangle de section equivalente (environ 12 fois dans le cas present). 

Sections en caisson 

• Caisson ouvert : 

Comme tous les elements de la section sont a paroi mince avec un rapport hlt> 10, il s'agit d'appliquer 
(4.36) : 

n - n . 

K= £ *i = k Z h i'i=T 2 t 542 mm (8 mm) 3 + 292 mm (8 mm) 3 ] = 0.285 • 10 6 mm 4 
i=l i i=l 3 

• Caisson ferme" : 

Etant donnd que la section est formee d'616ments a paroi mince d'epaisseur constante, on peut appliquer 
(4.45) : 

g = Jgj = 4(542mm-292mm) 2 8Q5 1()6mm 4 
£ Si J 542mm t 292mm 1 



. , t; 18 mm 8 mm J 

Sections en tube circulaire 

• Tube ouvert : 

Par analogie avec (4.36), il est possible d'ltablir pour une telle section la relation suivante, ou r 
correspond au rayon a l'axe de la paroi : 

1 , , 2nrt s 2 Jt- 171.6 mm (12.5 mm) 3 <• . 

K=^ \£ds= — ; = 7^ — = 0.702- 10 6 mm 4 

3 5=0 3 3 

• Tube fermd (4.44): 

4 £2^ 4 0tr2)2 

K= — — =— — = 2nr 3 t= In (171.6 mm) 3 • 12.5 mm = 396.9 10 6 mm 4 

f ds_ 2nr 

Jr k,) — 

On remarque done que la valeur de la constante de torsion uniforme depend fortement de la gdomdtrie de 
la section ainsi que du fait si elle est ouverte ou non. Elle est beaucoup plus dlevee dans le cas d'une 
section fermee (plus de 500 fois pour le cas de la section circulaire examinee ici). 

Exemple 4.8 Barre encastree : torsion uniforme 

Dimensionner la section de la poutre en porte-a-faux constitute d'un profile" creux RHS en acier Fe E 355, 
sollicitee en torsion pure par un moment M x dont la valeur de dimensionnement vaut Mj x = 20 kNm 
(fig. 4.25). 




Fig. 4.25 Bane encastree resistant en torsion uniforme. 
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La contrainte tangentielle permettant d'equilibrer le moment exterieur M ( ) x est donnee par (4.43) : 
K.v) = Ty 

La resistance ultime du profile creux sera atteinte lorsque i(.v) = r v . La condition suivante devra alors etre 
satisfaite (4.46): 

YR YR Tfe 1R 1*y 

Numenquement, on a, avec Xy= /j,/ VI = 355 N/mm 2 / VI = 205 N/mm 2 : 

, Mfayx 20- 10 6 Nmm- 1.1 , 

9-t > = ^— = 53 660mm 3 

2ty 2 - 205 N/mm 2 

d'ou on choisit un profild creux RHS 100 • 100 • 6.3 (fo 2 / = 55 310 mm 2 ). 

4.5 J Torsion non uniforme 

Nous allons aborder maintenant l'etude d'une barre resistant en torsion non uniforme. Les efforts 
correspondant a ce mode de r6sistance ne peuvent se d6velopper que si la section transversale, qui 
aimerait gauchir, voit son gauchissement empeche' par des conditions d'appui addquates. On dit qu'une 
section plane gauchit lorsqu'elle ne reste pas plane apres deformation sous Taction d'un moment de 
torsion exterieur. 

Le comportement d'une barre soumise a la torsion en fonction de sa section transversale est illustre' a 
la figure 4.26. Les sections de la barre de section circulaire a paroi mince ferm6e restent planes, tandis 
que celles de la barre a section circulaire a paroi mince ouverte se deforment hors de leurs plans : elles 
gauchissent. Si ce gauchissement est empeche' (section a x = 0), la section rgsiste uniquement en torsion 
non uniforme; ailleurs (pour x > 0), comme le gauchissement n'est que limite\ la section resiste en torsion 
mixte, et a rextremitd libre, la section r6siste essentiellement en torsion uniforme. 




Fig. 4.26 Influence de la forme de la section sur le comportement a la torsion. 
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L'etude theorique complete de la torsion non uniforme etant aborde en detail dans le volume 3 du 
Traite de Genie Civil, nous nous contenterons de donner ici les principes de base necessaires a l'etude de 
la resistance en torsion non uniforme dune barre d. section en double ti soumise a Taction d'un moment 
de torsion exterieur. 



Dans l'etude de la torsion non uniforme, en plus des hypotheses fondamentales de la statique des 
banes (deja r6petees au debut du paragraphe 4.5.2), nous admettons que : 

• les contraintes normales sont constantes sur l'epaisseur des parois (parois minces), 

• les contraintes tangentielles agissant sur la ligne moyenne des elements de parois sont considerees 
comme constantes sur l'6paisseur de celles-ci, 

• la deformation due au cisaillement est n£gligeable. 

Cas particulier d'une barre encastree 

Pour bien comprendre le phenomene de la torsion non uniforme, examinons le comportement d'une 
barre a section en double te" de longueur /, encastree a une extremity et soumise a son extremite libre a un 
moment de torsion M x (fig. 4.27). Si nous repr6sentons les deformations de la barre, nous constatons que 
la section situee a l'abscisse x gauchit. Comme son appui (encastrement) limite le gauchissement de 
l'ensemble des sections de la barre (dans la mesure ou la libre deformation des sections est empechee), la 
barre r£sistera en torsion non uniforme. Les deformations etant petites (theorie du l er ordre), la figure 
4.28 montre que la rotation de la section a l'abscisse x peut etre decomposed en : 

• une rotation propre <p(x) des elements constituant la section, qui engendre un flux ferme de 
contraintes tangentielles ty dans chaque element de la section, qui, integre sur ceux-ci, constitue le 
moment de torsion uniforme T v ; 

• une translation v sup (x), respectivement vi n j(x), des deux ailes du profile, correspondant a des 
deformations de flexion dans leur propre plan dues a la torsion non uniforme. 



Hypotheses 



Description generate 



Deformation a l'abscisse x 




Fig. 427 Exemple de la barre a section en double ti. 
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Torsion Torsion Torsion 

mixte uniforme non uniforme 




Fig. 4.28 Decomposition des deformations de la section et contraintes tangentielles correspondantes. 



Les contraintes normales a w et tangentielles z w qui sont liees aux translations des ailes representent 
l'6tat de contraintes dfl a la torsion non uniforme (fig. 4.29). Le couple engendre" par les contraintes 
tangentielles constitue le moment de torsion non uniforme T w . 



D6formations 




Fig. 4J9 Deformations et contraintes resultant de la flexion des ailes. 
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Le cas particulier de la barre a section en double t6 encastree a une extr6mit6 examin£ ici permet de 
mettre en Evidence qu'un profile a section en double t6 resiste en torsion mixte : le moment de torsion T 
est la rdsultante des moments de torsion uniforme T v et non uniforme T w . C'est ce dernier mode de 
resistance qui est examine' dans la suite de ce paragraphe, toujours appliqu£ au cas de la barre a section en 
double t£. 

Equation diffdrentlelle de la torsion non uniforme 

La resistance en torsion non uniforme d'une barre a section en double t6 peut 6tre 6tudiee en tant que 
flexion des ailes dans leur propre plan. La figure 4.29 montre que les resultantes des contraintes normales 
a w et tangentielles x w correspondent a un moment de flexion M sup et Mi n f ainsi qu'a un effort de 
cisaillement V sup et V,„f s'appliquant respectivement sur les ailes superieure et inf£rieure. Les relations 
correspondant a cette flexion s'expriment alors ainsi (en l'occurrence pour l'aile superieure) : 

dx 2 ~ Vsup(X) ~ ~ Elf, 

Vs up ='^ = -(vsup(x)EIf z )- 

Ijz : moment d'inertie par rapport a l'axe z d'une aile 
Comme la barre est prismatique, on peut ecrire : 

Msup = -<P"(x)EI fz ^ (4.48 a) 

Vsup = - vsup to E fa = - <p"\x) EIjz^ (4.48 b) 

Le moment de torsion non uniforme T w est alors equivalent au couple des efforts tranchants V sup et V, n y : 

T w = V sup b = -tp"(x) EI fi Y (4.49) 



(4.47 a) 
(4.47 b) 
(4.47 c) 



Comme l'inertie de l'dme par rapport a l'axe z est negligeable, on peut exprimer l'inertie Ifc d'une aile 
comme 6tant egale a la moiti£ de celle de la section totale (Ife = Si de plus, nous deiinissons comme" 
suit le moment d'inertie sectoriel d'un profile lamin£ en double te\ 

b 2 b 2 

I<o = h J s Ijz J (4.50) 



nous obtenons la formulation suivante pour liquation differentielle de la torsion non uniforme, valable 
d'ailleurs de fa9on g£n£rale : 

Ty/x) = -ElaV'Xx) (4.51) 
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Notion de gauchissement et de bimoment 

Nous avons vu, dans le cas d'une barre a section en double te\ que le couple de forces (Vj„yet V sup ) 
dans les ailes du profile produit le moment de torsion non uniforme T w . Ces forces, comme les moments 
de flexion dont elles derivent, sont de sens opposes. Elles correspondent a l'effort tranchant resultant de la 
flexion des ailes dans leur propre plan. Les deformations et les contraintes engendrees par ces deux 
flexions dans la section d'abscisse x sont representees a la figure 4.29. 

Les ailes se ddforment lineairement dans leurs plans (e) selon la direction de l'axe x. Comme les 
flexions des ailes sont de sens opposes, la section ne reste pas plane, elle gauchit. Jusqu'a present, nous 
avons analyst le comportement de chaque aile. Consid6rons maintenant le comportement global de la 
section. La barre n'etant soumise qu'a de la torsion pure, elle n'est sollicitee ni par des efforts normaux, ni 
par des moments de flexion. Dans chaque section, les trois conditions d'equilibre suivantes doivent done 
etre satisfaites : 

N{x)= jadA = 0 (4.52 a) 

A 

My(x)= jazdA = 0 (4.52 b) 

M z (x) = joydA = 0 (4.52 c) 

A 

Pour satisfaire ces equations, la somme des contraintes normales a w doit s'annuler dans chaque 
section : l'etat de contraintes normales du a o w est done un etat de contraintes auto-equilibr6. Ainsi les 
moments de torsion exterieurs sollicitant les barres a section ouverte engendrent non seulement un flux 
de contraintes tangentielles x w , mais aussi des contraintes normales internes Oy, en equilibre dans chaque 
section. 

Pour caracteriser cet etat de contraintes provoque par le gauchissement empeche des sections, 
definissons le bimoment de torsion M w (unite kNm 2 ) comme une grandeur statique resultant de Taction 
d'ensemble des contraintes normales de la section. Dans le cas particulier de la barre a section en double 
te\ nous pouvons le d6finir comme etant le couple des deux moments de flexion des ailes M sup et M{ n f 
(fig. 4.29) : 

M w = M sup b (4.53) 
Comme le moment de flexion des ailes M sup s'exprime, selon (4.47 c), de la facon suivante 

M sup = ~EIjz VsipW = - E | v sup (x) (4.54) 

le bimoment de torsion M a peut s'enoncer, avec (4.47 b) et (4.50), comme suit : 

Ma> = -E^-v s ^ p (x)b = -E^(p(x)^j"b = -E^jb 2 !^ <p'\x) = -El^Xx) (4.55) 



Determination des contraintes 



La determination des contraintes o w et r w peut se faire en utilisant la notion de coordonnie 
sectorieUe normatisie ft), definie comme le double de l'aire balayee par un rayon partant du centre de 
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cisaillement (vol. 3). Dans le cas particulier de la barre a section en double te\ la valeur de la coordonnee 
sectorielle normalised peut 6tre representee pour tous les points S(y,z) de l'aile par le double de la surface 
du triangle CST (fig. 4.30) : 

(0(y,z) = -yz (4.56) 

La repartition de la coordonnee sectorielle normalisee sur l'ensemble de la section est 6galement 
donnee a la figure 4.30. 



COORDONNEES SECTORIELLES NORMALISEES (O MOMENT STATIQUE 

SECTORIEL Sa> 

Dans l'aile Sur l'ensemble de la section 




0)(y,z) = -yz = -y ■ - = -2A t Z 

2 

Fig. 4.30 Coordonnees sectorieUes normalisees tt>et moment statique sectoriel S^d'un profil6 a section en double te\ 



Les contraintes normales longitudinales o w et tangentielles T w d6rivant de la variation de o w 
s'&ablissent alors sur la base des equations suivantes, analogues a celles donnant les contraintes dues a un 
moment de flexion, 

M a 

Cfw(y,z) = -7- co(y,z) (4.57 a) 

'00 

r w = - ~f~ (4.57 b) 

dans lesquelles le moment statique sectoriel S a et le moment d'inertie sectoriel I a sont definis de la fa9on 
suivante : 

Sa>= j(0(y,z)dA (4.58 a) 

A 

1(0= \(0(y^) 2 dA (4.58 b) 
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Dans le cas particulier d'une section en double te\ la valeur maximale du moment statique sectoriel 
(fig. 4.30) et l'inertie sectorielle (avec (4.50)) valent respectivement : 

Sco,max= -\tbc 2 (4.59 a) 

Ico= Itb 2 ^ (4.59 b) 

La definition complete et d&aillee de ces notions est donnee dans le volume 3 du Traite" de G6nie 
Civil, tandis que leur application aux sections de ponts se trouve dans le volume 12. De plus, l'exemple 
4.1 1, situe" au paragraphe 4.6.6, applique le principe de dimensionnement en cas de resistance en torsion 
non uniforme superpose a de la flexion et a du cisaillement, ce qui met directement en Evidence ce qui se 
passe dans le cas d'une telle interaction d'efforts. 



4.5.4 Torsion mixte 

Equation differentielle de la torsion mixte 

Dans letude de la resistance en torsion uniforme, nous avons deTmi le moment de torsion inteiieur T v 
par (4.30), qu'on peut exprimer ici par : 

7V(*) = GK<p\x) (4.60) 

Dans letude de la resistance en torsion non uniforme, le moment de torsion intdrieur T w a 6t6 defini par 
(4.51), qui s'exprime de facon generate pour une barre a section non prismatique de la facon suivante : 

T w (x) = (-EI a <p"(x))' (4.61) 

Comme la resistance a la torsion T est en fait egale a la somme des moments de torsion uniforme T v et 
non uniforme T w 

T=TJx) + T w (x) (4.62) 

la resistance a la torsion T peut s'exprimer pour le cas general de la torsion mixte, avec (4.60) et (4.61), 
de la facon suivante : 

T=GKq>'{x)-(EI a q>"{x))' (4.63) 

En exprimant la condition d'equilibre d'un dldment de barre de longueur dx sur lequel agit un moment 
de torsion reparti m x (fig. 4.3 1), on obtient la relation suivante 



dT 

~ dx = mx 



(4.64) 
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qui permet, avec (4.63), d'dtablir l'equation differentielle de la torsion mixte, valable pour le cas general 
d'une barre a section non prismatique : 

(EI W <p"(x))"- {GKq>\x))'= m x (4.65) 




Pour le cas particulier d'une barre a section prismatique telle qu'une section a double t6 (EI a, et GK 
constantes), (4.65) peut s'exprimer par l'equation differentielle inhomogene du quatrieme ordre a 
coefficients constants suivante : 

EI m <p"'\x) - GK (p"(x) = m x (4.66) 

Cas particulier d'une barre encastree 

Reprenons Vexemple examine au paragraphe 4.5.3 de la barre a section en double te encastree a une 
extremite' et sollicitee a son extremity libre par un moment de torsion M x (fig. 4.27), pour etudier cette 
fois-ci sa resistance en torsion mixte. Comme le moment de torsion m x est nul (M x est applique a 
l'extrdmite' libre de la barre, ce qui fait que le moment de torsion T est constant le long de celle-ci), 
requation differentielle (4.66) peut s'6crire : 

Ela <p""(x) - GK <p"(x) = 0 (4.67) 

II s'agit dans ce cas d'une equation differentielle homogene du quatrieme ordre, dont la solution generale 
est de la forme : 

<pW = C 1 + C 2 y + C 3 ch^yj + C 4 sh^yj (4.68) 



X rapport des rigidites de torsion de la barre (X = I iGKIEIa,) 

I longueur de la barre 

GK rigidity de torsion uniforme 

EIo) ■ rigidity de torsion non uniforme 
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Pour la barre encastree de la figure 4.27, les conditions aux limites <p(x=0) = 0, (p'(x=Q) = 0, 
<p"(x=l) = 0 et T(x=t) = T permettent de rdsoudre (4.68). On obtient ainsi : 

(p(x) = —\--\hX + - + -thXchX---shX-\ (4.69) 

Les efforts interieurs peuvent par consequent s'exprimer par les relations suivantes 

T w (x) = M' a (x) = T^-thX shXj + ch*y j (4.70 b) 

r v (^) = r-r M ,w = r^i+th^sh^y-ch^yj (4.70 c) 

qui permettent de determiner les contraintes <J W , x w et t v avec respectivement (4.57) et (4.37). 

II est important de bien pr6ciser que les relations ci-dessus ne sont valables que pour le cas particulier 
de la barre encastree a une extremite et sollicit6e a son extremite" libre par un moment de torsion. Pour les 
autres cas, il faudra resoudre numeriquement (par exemple par differences finies) l'6quation differentielle 
de la torsion mixte donn£e par (4.65), selon le type de barre, de conditions d'appui et de mode de 
chargement. 

Signalons que l'exemple 4.11, situe au paragraphe 4.6.3, applique le principe de dimensionnement en 
cas de resistance en torsion mixte superpose a de la flexion et a du cisaillement, ce qui met directement 
en Evidence ce qui se passe dans le cas d'une telle interaction d'efforts. 



4.6 Resistance sous interaction d'efforts 

Nous avons 6tabli dans les sections prec6dentes la resistance d'une section sollicitee separement par 
un effort normal, un moment de flexion, un effort tranchant ou un moment de torsion. Comme une 
interaction de ces differents types d'efforts est courante, il est important d'etudier, et c'est le but de cette 
section, la resistance pour les differents cas de sollicitation combinee. 

Pour ce faire, nous allons systematiquement distinguer par la suite un calcul elastique d'un calcul 
plastique de la resistance, afin de bien mettre en evidence les differences qui y sont rattachees. Nous 
considerons a chaque fois d'abord le cas de la section rectangulaire, qui s'applique par exemple aux 
sections de goussets ou de couvre-joints, avant de donner quelques details concernant les profiles lamines 
en double te\ 

4.6.1 Principes 

La resistance sous interaction d'efforts se base sur les principes suivants, deja enonces dans la sec- 
tion 4. 1, mais rappeles ici pour memoire : 

• L'hypothese de Navier-Beraoulli, a savoir que toute section plane avant deformation reste plane 
apres deformation, est valable dans le domaine elastique pour les sections soumises a un effort 
normal ou a un moment de flexion. 
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• Inequivalence entre les efforts interieurs et les contraintes est assume pour toute section. 

• Pour l'acier, la relation entre les deformations specifiques e et les contraintes a est admise 
bilineaire (fig. 4.1), avec comme contrainte maximale la limite d'eiasticite./y. 

Dans le domaine elastique, les trois principes ci-dessus doivent etre satisfaits. On peut done 
determiner en un point de coordonnees (y, z) la contrainte normale <xdue a une interaction entre un effort 
normal N et des moments de flexion M y et M z a partir de la relation suivante, dans laquelle les signes des 
differentes variables sont a choisir de facon cohdrente : 

N My Mz 

En cas de superposition de contraintes normales a et de contraintes de cisaillement T, la notion de 
contrainte de comparaison a g peut alors etre utilisee comme valeur de reference (critere de von Mises, 



Dans le domaine plastique, le premier principe enonc6 ci-dessus n'est pas respecte. Comme les deux 
autres principes doivent fetre satisfaits, l'etat limite plastique se caracterise alors par une contrainte en tous 
points de la section egale soit a la limite d'eiasticite f y (en traction ou en compression), soit a la contrainte 
limite Plastique de cisaillement x y ou soit a la limite d'eiasticite t€A\i\tef yr selon le critere de von Mises 
(§4.6.3). 



4.6.2 Moment de flexion et effort normal 

L'etat limite elastique est atteint lorsque la contrainte normale cest egale, en un point de la section, a 
la limite d'eiasticite f y de l'acier. La figure 4.32 montre le cas particulier d'une section rectangulaire 
soumise simultanement a un moment de flexion autour d'un axe (en l'occurrence l'axe de forte inertie) et 
a un effort normal (on parle alors deflexion composie), avec notamment la repartition des contraintes 
dans le domaine elastique. 

Pour le dimensionnement, la prise en compte du principe general de verification donne par (4.1) 
modifie bien evidemment la formulation des equations donnees ci-dessus. Pour l'etat limite elastique, 
l'utilisation de (4.71) pour la verification de la securite structurale donne la relation suivante pour le cas 
general de la flexion gauche composee : 



(2.31a)): 




(4.72) 




(4.73) 



N d 

May 

Md z 



valeur de dimensionnement de la contrainte a 
valeur de dimensionnement de l'effort normal N 
valeur de dimensionnement du moment de flexion M y 
valeur de dimensionnement du moment de flexion M z 
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En divisant (4.73) par le rapport fylyR, on obtient la relation suivante, qui a l'avantage de montrer 
directement l'influence relative sur la resistance de l'effort normal et de la flexion : 



Npl/Jk MeiylyR MeizfyR 



< 1.0 



(4.74) 
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Fig. 432 Contraintes normales dans une section souraise a la fois a un moment de flexion et a un effort normal. 



Le domaine elasto-plastique se caract6rise quant a lui par une plastification graduelle de la 
section tout a fait semblable a ce qui se produit en cas de flexion simple (§ 4.3.1). La figure 4.32 montre 
deux repartitions de contraintes dans le domaine elasto-plastique qui mettent en Evidence ('augmentation 
de la zone plastifi6e de la section. 

Pour Vetat limite plastique, la r6sistance d'une section soumise a de la flexion pure est 6gale au 
moment plastique M p i (sect. 4.3). Lorsque la section est sollicit6e simultan6ment par un moment de 
flexion et un effort normal, on peut imaginer qu'une partie de la section reprend uniquement l'effort 
normal, tandis que le reste de la section reprend le moment de flexion. La plastification totale de la 
section aura done lieu pour un moment inf&ieur a M p i, appele moment plastique reduit Mpi^ (l'indice N 
veut dire que le moment plastique est r6duit a cause d'un effort normal N). Ce type de raisonnement est 
applicable pour n'importe quelle section : nous l'illustrons ci-apres pour le cas d'une interaction entre My 
et N d'abord pour une section rectangulaire puis pour un profile' lamine. 

Section rectangulaire 

La figure 4.32 montre une section rectangulaire soumise a de la flexion composee selon l'axe de forte 
inertie y. Le diagramme des contraintes correspondant a l'6tat de plastification totale de la section peut 
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€tre divisd en deux parties : une partie reprend l'effort normal, tandis que l'autre reprend le moment de 
flexion. Ceci peut s'exprimer par les relations suivantes : 



A' 

M p fy,N 
Mpi 



N=f y A' 

Mply,N = Mply-M p \y 

aire de la section partielle reprenant uniquement l'effort normal 
moment plastique selon l'axe y rdduit a cause de N 
moment plastique selon l'axe y de la section partielle A' 



(4.75 a) 
(4.75 b) 



En introduisant les caracteristiques geom£triques de la section dans (4.75), on peut obtenir une 
relation reliant le moment M et l'effort normal N. Pour le cas particulier de la section rectangulaire 
illustree a la figure 4.32, (4.75 a) et (4.75 b) deviennent respectivement : 



N=f y (2da) 
M p iy,N = Mpiy -(f y da)a - M p t y -f y d a*- 



II est ainsi possible de tirer de (4.76 a) l'expression de a suivante 



a = 



N 



N 



h N 



(4.76 a) 
(4.76 b) 



(4.77) 



2fyd Ifydh 2 N p i 

Npl =fyA=f y dh : effort normal plastique de la section 

qui, introduite dans (4.76 b), permet d'exprimer le moment plastique rgduit par la relation suivante, 
illustree graphiquement a la figure 4.33 (a) : 



M ply,N = M p i y -f y d— 



N 



\ 2 



N, 



Pi 



= M p[ y- M p ly 



f \ 2 

N 



N 



Pi 



= M 



ply 



1- 



/ ^2 
N 



N, 



Pi) 



(4.78) 



Pour le dimensionnement d'une section rectangulaire, le moment plastique rdduit d6fini ci-dessus 
reprdsente la resistance ultime qu'il s'agit de comparer aux sollicitations de la fa9on suivante : 



M d < 



'plv.N 



7R 



(4.79) 



Profile laminl en double ti 



Des calculs similaires peuvent 6tre effectu6s pour les profiles en double te\ mais en raison de leur 
g6om6trie plus compliquee, les relations d'interaction sont plus complexes. II est alors souvent plus aise" 
de repr^senter l'interaction entre un moment de flexion et un effort normal a l'aide de courbes 
d'interaction. La figure 4.33 (b) donne, a titre d'exemple, les courbes d'interaction theoriques pour un 
profile lamine en double t£ flechi selon son axe de forte ou de faible inertie. 

Une demarche semblable peut 6tre effectuee dans le cas de l'interaction entre un moment selon l'axe 
de forte inertie, un moment selon l'axe de faible inertie et un effort normal (on parle alors de flexion 



130 



DIMENSIONNEMENT D'£l£MENTS 




(a) Section rectangulaire. (b) Profile en double te. 

Fig. 4.33 Exemples de courbes d'interaction entre la flexion et l'effort normal pour une section rectangulaire 

et un profile' en double te\ 

gauche composee). La aussi, les relations analytiques deviennent vite tres compliquees, et l'interaction 
entre les moments de flexion M y , M z et l'effort normal N est donnde en general sous forme de 
diagrammes d'interaction tels que ceux represented a la figure 4.34. Ces diagrammes mettent en Evidence 
le comportement relativement complexe des sections non symdtriques telles que les cornieres. Des 
diagrammes d'interaction sont donn£s pour les sections en double td par les tables SZS C4, et peuvent se 
trouver dans les references [4.2] et [4.3] pour d'autres types de sections. 




HD400 -634 *2 L 150- 75 -9 U 



Fig. 434 Diagrammes d'interaction plastique pour la flexion gauche composee d'un profile laming en double t6 

et d'une comiere. 
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Pour le dimensionnement, l'6tat limite plastique pourrait s'exprimer, en cas d'interaction entre M y et 
N, par une relation analogue a (4.74), en remplacant simplement M e i par M p i, 



< 1.0 



qui peut aussi se formuler ainsi si Ton utilise les valeurs absolues des efforts interieurs 



(4.80) 



(4.81) 



L'utilisation de (4.79) pour la verification de la security structurale est alors possible a condition de 
definir le moment plastique reduit M p i y> ^ par la reladon generate suivante : 



(4.82) 



Pour le cas particulier des profiles lamin^s en double t6 bisymetriques, la norme SIA 161 donne des 
relations qui tiennent compte du comportement effectif de ce type de secdons. On a ainsi pour le moment 
plastique reduit selon y : 



m pw = ( l ~ l^)^A^j M p'y - M P l y 



(4.83) 



Et pour le moment plastique reduit selon l'axe z : 
M plz,N = M plz 

' N d Avf 



M 



'plz,N 



1 - 



N p i I Yr A 
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Si T^_<^ 

NpllYR A 



. Nd A w 

Mpl z SI T7-T- > 



NplljR 



(4.84 a) 



(4.84 b) 



Les relations generates a utiliser dans le domaine plastique pour la verification de la resistance ultime 
d'un profile' lamine en double t6 ayant une section bisymetrique soumise a de la flexion compos^e 
peuvent se formuler ainsi : 

< Mem 

YR 
YR 



Mdy < 

M dz < 



(4.85 a) 



(4.85 b) 



Mdy : valeur de dimensionnement du moment de flexion M y selon l'axe y 
Md z '• valeur de dimensionnement du moment de flexion M z selon l'axe z 
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L'Eurocode 3 (§ 5.4.8.1) utilise pour le moment plastique rdduit des formulations tout a fait 
semblables a (4.83) et (4.84) quant au principe, mais qui se diffirencient tris ligerement par le terme 
dans lequel interviennent les aires A etA w . 

Pour le cas d'une flexion gauche composee, la demarche de calcul eUastique ou plastique est la meme 
que celle decrite ci-dessus pour la flexion composed. Nous nous contenterons de donner ici la formule 
d'interaction plastique donnee par la norme SI A 161 pour ce type de sollicitation et pour des profiles 
lamines en double te bisym&riques : 



a 



coefficient (a = 5 -~r~. — S 1 . 1 valable pour tt-, — ^ 0.9) 
moment plastique rgduit selon l'axe y, 6tabli avec (4.83) 
moment plastique r6duit selon l'axe z, 6tabli avec (4.84) 



Remarquons l'analogie entre (4.23), valable pour le cas de la flexion gauche, et (4.86), valable pour la 
flexion gauche composee. 

L'Eurocode 3 (§ 5.4.8.1) propose pour le cas de la flexion gauche composie une formulation 
identique a (4.86) pour les sections de profiles laminis en double ti. Pour les autres types de section, des 
coefficients Ctet p dependant du type de section sont donnis a la place des exposants let a. 

Exemple 4.9 Interaction flexion • effort normal 

Soit une poutre simple de portee I = 6.5 m, sollicitee par un effort de traction Nj = 225 kN et une charge 
verticale uniform6ment repartie = 10 kN/m (fig. 4.35). 

Dimensionner cette poutre en choisissant un profile' laming en double t€ de la sene HEA en acier 
Fe E 235. On ne tiendra pas compte dans le cas present des eventuels problemes de stability. 



ihiijhihh 




/ = 6500 



Fig. 435 Poutre simple sollicitee par un moment de flexion et un effort normal. 



Pour un profile lamin6 en double t6 bisymetrique, on verifiera (4.85 a), a savoir la resistance ultime en 
section sous l'interaction flexion-effort normal donnee par (4.83) : 

M ph.N w {, N d 
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Valeur de dimensionnement des soUicitations 



N d = 225 kN et M d = 



qdl 2 10kN/m(6.5m) 2 



8 



8 



= 52.8 kNm 



Dimensionnement de la section 

On choisit de prendre un HEA 180 en acier Fe E 235 (m = 35.5 kg/m). Les caracteristiques de ce profile' 
sont les sui vantes : 

A = 4530 mm2 , A w = 969 mm 2 et Zy = 324 ■ 103 mm3 
ce qui permet de determiner l'effort normal plastique ainsi que le moment plastique : 
N p i =f y A = 235 N/mm 2 • 4530 mm 2 = 1064 • 10 3 N = 1064 kN 
M p i y = fyZy = 235 N/mm 2 ■ 324 • 10 3 mm 3 = 76106Nmm = 76kNm 
Le moment plastique r6duit M p iy^ vaut done : 



M ply,N=[l- 



225 kN 
1064kN/l.l 



1 



1- 



969 mm^ 



76 kNm = 65.3 kNm < M ply = 76 kNm 



2 -4530 mm 2 , 

La verification de la resistance du profile montre que celle-ci est suffisante : 



M d = 52.8 kNm < 



MpfcN _ 65.3 kNm _ 



1.1 



= 59.4 kNm 



On peut verifier que le poids propre de la poutre conduit a une augmentation de l'ordre de 5 % de la 
valeur de dimensionnement de la sollicitation, ce qui est dans ce cas sans influence sur le choix du profile. 



4.63 Moment de flexion et effort trenchant 
Section rectangulaire 

• Calcul Plastique 

Le calcul Plastique se base sur la superposition des contraintes normale a et tangentielle x selon le 
critere de von Mises. Rappelons ici que la contrainte normale a due au moment de flexion vaut (4.14) : 

a= y*z (4.87) 
'y 

Tandis que la contrainte tangentielle rdue a l'effort tranchant s'exprime par (4.24) : 




(4.88) 



II est ainsi possible d'exprimer la condition necessaire pour que la contrainte de comparaison a g (4.72) 
reste inferieure a la limite d'61asticit6 f y : 



o g = V?+3? < f y (4.89) 

La figure 4.36 illustre le type de repartition eiastique des contraintes dans une section rectangulaire, ainsi 
que le principe de la superposition des contraintes cet t selon (4.89). 
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Fig. 4.36 Repartition 61astique des contraintes dans une section rectangulaire soumise simultanement a un moment 

de flexion et a un effort tranchant. 



Pour le dimensionnement, il s'agit de verifier la relation suivante, qui n'est rien d'autxe que (4.89) 
applique* au principe de verification general donnd dans (4.1) : 



(4.90) 



• Calcul plastique 

Le calcul plastique est possible selon deux modeles differents, illustres tous deux a la figure 4.37. Le 
modele 1 considere une repartition uniforme des contraintes tangentielles T sur toute la hauteur de la 
section. Celles-ci s'expriment alors de la facon suivante : 



A dh 



(4.91) 



En appliquant le critere de von Mises, exprim6 ci-dessus par (4.89), il est possible d'etablir la contrainte 
normale que la section peut encore supporter, compte tenu du fait qu'elle est deja soumise a la contrainte 
de cisaillement x. Cette contrainte normale, appelee timite d'e'lasticiti riduite f yr , est donn6e par 
l'expression suivante : 



/vr = V/ y 2 -3t2 



(4.92) 



Ceci permet alors d'6tablir le moment plastique riduit Mpi y yd& la section, de facon analogue au cas 
de l'interaction entre un moment de flexion et un effort normal, sauf que c'est l'effort tranchant V qui 
r£duit cette fois-ci la resistance a la flexion de la section : 



Afp/y, V —fyr %y —fyr ^ 



(4.93) 



Dans le modHe 2, on admet qu'une partie de la section reprend la totality de l'effort tranchant, tandis 
que l'autre partie reprend le moment de flexion. II s'agit du m€me principe que celui utilise au 
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paragraphe 4.6.2 pour l'interaction entre un moment de flexion et un effort normal. Si Ton admet 
(fig. 4.37) que c'est la section partielle A ' de hauteur 2a qui reprend l'effort tranchant, la contrainte 
tangentielle maximale s'exprime par : 



Z =A- = 



lad 



(4.94) 



Le reste de la section peut alors etre soumis a des contraintes normales egales a la limite d'61asticit6 f y . 
Cela permet de determiner le moment plastique reduit M p iy t y (dans lequel la valeur de a peut etre tiree de 
(4.94)) comme 6tant 6gal au moment cxii par les resultantes du diagramme des contraintes normales 
(fig. 4.37) : 



M p ^f yd {h^){^ la y fyd 



V J 



(4.95) 




tz a(M) t(V) <r(Af) T(V) Resultantes 

Fig. 437 Repartition plastique des contraintes dans une section rectangulaire soutnise simultan£ment a un moment 

de flexion et a un effort tranchant. 



Pour le dimensionnement et quel que soit le modele choisi, il s'agit d'effectuer une double veri- 
fication. II faut d'une part que la valeur de dimensionnement x d de la contrainte tangentielle, donnee par 
(4.91) ou (4.94), satisfasse la condition 

r d < & (4.96) 

et d'autre part que la valeur de dimensionnement du moment M d soit comparee au moment plastique 
reduit M p i y y, donne" par (4.93) ou (4.95), de la facon suivante : 



a YR 



(4.97) 
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Profile laming en double U 

• Calcul elastique 

Le calcul elastique d'un profild laming en double te ne se differencie en rien du cas de la sec- 
tion rectangulaire. Le critere de von Mises (4.72) doit en effet egalement etre satisfait en tous points de la 
section. Cela a pour consequence que (4.90) s'utilise aussi pour effectuer le dimensionnement elastique 
d'un profile laming en double t6. 

• Calcul plastique 

Un calcul plastique est possible selon le principe des deux modeles deja utilises pour la sec- 
tion rectangulaire. lis sont illustr6s a la figure 4.38 pour le cas de la flexion selon l'axe de forte inertie y 
(une flexion selon l'axe de faible inertie reviendrait a considdrer les ailes comme une sec- 
tion rectangulaire, telle qu'elle a 6te discutee ci-dessus). On peut voir dans cette figure que c'est l'ame du 
profile qui reprend, sur tout ou partie de sa hauteur, les contraintes tangentielles x dues a l'effort tran- 
chant V. 



d MODELE 1 MODELE 2 




lz o(M) T(V0 <T(M) T(V) 



Fig. 438 Repartition plastique des contraintes dans l'lme d'un profile lamine en double te soumis simultanement 

a un moment de flexion et a un effort tranchant. 

Le modele 1 considere une repartition uniforme des contraintes tangentielles x sur la hauteur b de 
l'ame (fig. 4.38). Les relations (4.91), avec A = A w , et (4.92) restent done valables pour d6terminer 
respectivement la contrainte tangentielle x et la limite d'61asticit6 reduite f yr agissant sur l'ame. Dans les 
ailes, la resistance reste egale a la limite d'elasticite fy. On remarquera qu'a l'intersection de l'ame et des 
ailes, il existe une petite zone ou Ton a simultanement les contraintes f y et x ; cette superposition des 
contraintes est toutefois compensee par l'effet des arrondis qui est neglige. A partir des resultantes du 
diagramme des contraintes normales, on peut tirer la valeur du moment plastique riduit Mpiy, v que peut 
encore supporter la section : 




(4.98) 



: module plastique de l'ame (Z^, = ——~) 



RESISTANCE EN SECTION 



137 



La figure 4.39 donne un exemple de courbe d'interaction pour un profile laming en double t£ HEA 300 : 
on peut constater que le moment plastique r£duit n'est que tres peu influence' par l'effort tranchant. 




Fig. 439 Diagramme d'interacUon plastique entre un moment de flexion et un effort tranchant. 



Dans le modele 2, on considere que la partie centrale de l'arne reprend uniquement l'effort tranchant : 
cette partie est done sollicitee par une contrainte de cisaillement egale a la contrainte limite Plastique de 
cisaillement Xy (fig. 4.38). Le reste de la section peut alors Stre soumis a une contrainte normale egale a la 
limite d'61asticit6 de l'acier f y . 

Le dimensionnement d'un profile soumis a une interaction se fera done en verifiant, tout comme pom- 
la section rectangulaire, si (4.96) et (4.97) sont satisfaites. Des essais ont d'ailleurs montr6 que le 
comportement reel etait encore plus favorable que celui donne" par les differents modeles de calcul. C'est 
pour cela que la norme SIA 161 considere que la resistance au cisaillement V/j (donnee par (4.29)) dans 
l'arne des profiles laminls en double t6 est ind£pendante d'un 6ventuel effort normal ou moment de 
flexion. Cette remarque n'est toutefois valable que pour les profiles du commerce. Pour l'etude des 
poutres composees a ame pleine, on se rdferera au volume 12 de ce traite\ 

L'Eurocode 3 (§ 5.4.7) impose une reduction du moment plastique des que la valeur de dimen- 
sionnement de l'effort tranchant Vj est supirieure a 50 % de VpiljR. 



4.6.4 Effort normal et effort tranchant 
Section rectangulaire 

• Calcul Plastique 

Le calcul elastique d'une section rectangulaire soumise a une interaction entre un effort normal et un 
effort tranchant (fig. 4.40) se fait selon le meme principe que pour l'interaction entre un moment de 
flexion et un effort tranchant (fig. 4.37). II faut determiner la contrainte de comparaison a g (4.72) 
(critere de von Mises) en considerant la contrainte normale a = N/A due a l'effort normal N, et la 
contrainte tangentielle T , donnee par (4.88), due a l'effort tranchant. Pour le dimensionnement, cela 
revient alors a verifier si (T g( j <, fy/yn (4.90). 
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d 




\ z <r(.N) r(V) a g 



Fig. 4.40 Repartition dlastique des contraintes dans une section rectangulaire soumise simultanement 
a un effort normal et a un effort tranchant. 

• Calcul plastique 

Tout comme le calcul 61astique, le calcul plastique d'une section rectangulaire soumise a une 
interaction entre un effort normal et un effort tranchant (fig. 4.41) se fait selon le meme principe que pour 
l'interaction entre un moment de flexion et un effort tranchant (fig. 4.38). On admet avec le modele 1 que 
la contrainte tangentielle x , donnee par (4.91), agit sur toute la hauteur de la section. Sa r6sistance a un 
effort normal additionnel est alors d6termin6e avec la limite d'61asticite reduite f yr donnee par (4.92). 
Cela permet d'exprimer X effort normal plastique reduit N p i y que peut encore reprendre la section par : 

Npl,V = fyr A (4.99) 

Avec le modele 2, on considere que l'effort tranchant est repris par la partie centrale de la section 
(fig. 4.41), a l'aide d'une contrainte de cisaillement x y donnee par (4.94). Le reste de la section peut alors 
Stre soumis a une contrainte normale 6gale a la limite d'elasticite" de l'acier/y. L'effort normal plastique 
r6duit Npi v que peut encore reprendre la section vaut done : 

N p i t v = f y (A-2ad) (4.100) 



d MODELE 1 MODELE 2 




\ z <T(A0 r(V) <T(tf) r(V) 



Fig. 4.41 Repartition plastique des contraintes dans une section rectangulaire soumise simultan£ment 

a un effort normal et a un effort tranchant. 
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Pour les deux modeles ci-dessus, le dimensionnement consiste a verifier (4.96) pour la contrainte 
tangentielle, et la relation suivante pour l'effort normal : 

N d < ^ (4.101) 



Profit laming en double t£ 

• Calcul Elastique 

Le calcul ilastique d'un profile' laming en double t£ soumis a une interaction entre un effort normal et 
un effort tranchant se fait selon les principes de base enoncgs au paragraphe 4.6.1, avec notamment le 
critere de von Mises. II n'y a done pas de difference fondamentale entre ce type d'interaction et 
l'interaction entre un moment de flexion et un effort tranchant discutee ci-dessus. 

• Calcul plastique 

Un calcul plastique serait possible selon les mfimes principes que pour le cas d'interaction entre un 
moment de flexion et un effort tranchant (voir ci-dessus). Une telle demarche, que nous n'allons pas 
detailler ici, permettrait de montrer que l'effort normal plastique d'une section de profile laming en double 
t6 n'est que tres peu diminu6 par l'effort tranchant. Cela explique pourquoi la norme SIA 161 precise qu'il 
n'y a pas lieu de consid6rer une diminution de la resistance a un effort normal d'un profile soumis 
simultanernent a un effort tranchant. 

4.6.5 Moment de flexion, effort normal et effort tranchant 

L'interaction entre un moment de flexion, un effort normal et un effort tranchant ob6it aux memes 
principes que ceux utilises pr6c6demment pour les autres types d'interaction discut6s. Des reflexions 
identiques a celles exposees dans les figures 4.36 a 4.38, 4.40 et 4.41, mais incluant les trois types 
d'efforts M, N et V agissant simultan6ment, permettraient ainsi d'6tablir la resistance Plastique ou 
plastique d'une section rectangulaire ou d'un profile laming en double te\ 

4.6.6 Interaction avec un moment de torsion 

En cas d'interaction entre un moment de torsion et n'importe quel autre type de solicitation, un calcul 
elastique s'impose, car la tbiorie a la base de la resistance a la torsion (sect. 4.5) est precisement une 
th6orie elastique. II s'agit done d'appliquer le critere de von Mises en etablissant la contrainte de 
comparaison a g (4.72). La contrainte normale crdont il faut tenir compte peut Stre due a : 

• un effort normal N et/ou un ou des moments de flexion M (4.71), 

• une torsion non uniforme T w (4.57a). 

Tandis que la contrainte tangentielle r peut etre due a : 

• un effort tranchant V (4.88), 

• de la torsion uniforme T v (4.37), 

• de la torsion non uniforme T w (4.57b). 

Pour le dimensionnement, il s'agit de verifier (4.90). 
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Exemple 4.10 Barre encastree : Interaction torsion uniforme - flexion 

Soit une poutre en porte-a-faux de longueur / = 5.0 m constitute d'un profile* creux RHS 300 - 200 • 8.0 en 
acierFeE355(fig. 4.42). 

Verifier cette poutre en sachant qu'elle est sollicitee par une charge verticale Q agissant a rextremite* libre 
de la poutre, avec un bras de levier I = 0.5 m et dont la valeur de dimensionnement vaut Q d = 40 kN. 




RHS 300-200-8 



Fig. 4.42 Barre encastree resistant en torsion uniforme et en flexion. 



La charge Q provoque a l'encastrement des contraintes normales a (dues a la flexion) et tangentielles r v 
et Ty (dues respectivement a la torsion et a l'effort tranchant). Pour tenir compte de cette superposition de 
contraintes, on determinera la contrainte de comparaison de von Mises donnee par (4.90). La verification de 
cette interaction consiste a contr61er la condition suivante : 

<*dg = V^+3(% + T ( iv) 2 < 

Yk 

Valeur de dimensionnement des soUicitations 

Le moment de torsion exterieur, le moment de flexion et l'effort tranchant valent respectivement, a 
l'encastrement : 

Mfa = Qd L= 40 kN ■ 0.5 m = 20 kNm 
M dy = Q d /= 40kN-5.0m = 200 kNm 
V d = Q d = 40 kN 

Determination des contraintes 

Les diagrammes des contraintes x dv , a d et x d y sont repr6sentes a la figure 4.43. Les valeurs numeriques 
sont justifiees ci-apres. 

• Contrainte T dv due a la torsion uniforme, selon (4.43), avec Tjy = Mfa : 
T dv _ 20 ■ 10 6 Nmm 



Xdv 2£2t 2 (292 mm- 192 mm) -8.0 mm 
Contrainte o d>ma x due a la flexion : 

= 306 N/mm 2 



= 22.3 N/mm 2 



M dy _ 200 ■ 10 6 Nmm 
Wy ~ 653 • 10 3 mm 3 



Contrainte T d y it nax due a l'effort tranchant, selon (4.25) : 

1 VdS'vmax 1 40 • 10 3 N • 393 ■ 10 3 mm 3 - 
- - g ym<w - - = 10.0 N/mm 2 



*dV,max ~ 2 



lyt 



2 97.98 • 10 6 mm 4 • 8.0 mm 
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Torsion uniforme Flexion Cisaillement 




Fig. 4.43 Contraintes agissant dans la section d'encastrement [N/mm 2 ] 



V6rifions, pour exemple, le point extrerne de l'aile superieure. Le calcul de la contrainte de comparaison 
Ojg a considerer pour cette verification devient : 

a dg = V (306 N/mm 2 ) 2 + 3 (22.3 N/mm 2 + 5.5 N/mm 2 ) 2 = 309.8 N/mm 2 

Verification de la resistance du profile* 

La verification de la section a l'encastrement montre que le profile' RHS 300 ■ 200 • 8.0 est suffisant : 
a ds = 309.8 N/mm 2 < & = 355 N/mm 2 = ^ N/mm2 

Exemple 4.11 Barre encastree : Interaction torsion mixte-flexion 

Soit une poutre en porte-a-faux de longueur / = 5.0 m constitude d'un profile HEA 500 en acier Fe E 355 
(fig. 4.44). 

Verifier cette poutre en sachant qu'elle est sollicitee par une charge verticale Q agissant a rextrdmitd libre 
de la poutre, avec un bras de levier L - 0.5 m, et dont la valeur de dimensionnement vaut Qd = 40 kN. 

La charge Q provoque des contraintes normales &m due a la flexion et 00 due a la torsion non uniforme, 
ainsi que des contraintes tangentielles ty, et xydues respectivement a la torsion uniforme et non uniforme 
et a l'effort tranchant. Pour tenir compte de cette superposition de contraintes, on deterrninera la contrainte de 




Fig. 4.44 Poutre encastree resistant en torsion mixte et en flexion. 
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comparaison de Von Mises donnee par (4.90). La verification de cette interaction consiste a contrdler la 
condition suivante : 

Caracteristiques de la section, selon (4 .59b) et (4.68) 

Ico = | t b 2 c 3 = | • 23 mm (467 mm) 2 (150 mm) 3 = 5.643 ■ 10 12 mm 6 



X= l^jf^ 5000mm"^ 

Determination des efforts interieurs 

• Bimoment de torsion, selon (4.70a) : 

• Moment de torsion non uniforme, selon (4.70b) : 



81 • 10 3 N/mm 2 ■ 3.18 • 10 6 mm 4 

-2 331 

210 • 10 3 N/mm 2 ■ 5.643 • 10 12 mm" 



th^Sh^y + chJIfy 



• Moment de torsion uniforme, selon (4.70c) : 

T dv (x) = T d - T dw (x) = T d [l + th* shXj - chXjj 

• Moment de flexion : 

MdyW = Q d {l-x) 

• Effort tranchant : 

v d = Qd 

Numeriquement, on obtient les valeurs suivantes pour la section au droit de l'encastrement {x = 0) : 
M da (x = 0) = ^(-th*) = 20 ^ m i 5m (-th2.33l) = - 42.10 kNm 2 
T dw (x = 0) = T d = 20 kNm 

7^(^ = 0) = T d -T dw (x = 0)= 20kNm-20kNm= 0 
Mdy (x = 0) = Q d (l-x)= 40kN(5m-0m)= 200kNm 
V d = Q d = 40 kN 

Tandis que la figure 4.45 montre la variation des efforts interieurs sur toute la longueur de la poutre. 

Determination des contraintes 

Les contraintes dues au moment de torsion T et au moment de flexion M sont calculdes a partir de 
respectivement (4.57), (4.37), (4.73) et (4.24). La figure 4.46 montre la distribution des contraintes dans la 
section d'encastrement de la poutre, qui est en l'occurrence la section determinante. Le calcul des contraintes 
maximales dans cette section est presents ci-dessous (comme les contraintes sont parfois positives ou 
negatives, ce calcul est fait en valeur absolue) : 



la, { 2) 



a dw,max = —T^ a , 

'(O '<0 

-42.10 10 9 Nmm 2 f 467 mm ^ 2 

= r~ z — -150 mm = 261 N / mm 

5.643 10 12 mm 6 \ 2 J 

Tdw T dw (-tb(P- IA) 3 T dw 

Tdw,max -~ tI(o - ~ r(rfc 2 c 3 /3) = 4 fbc 

3 20 • 10 6 Nmm 0 
= 7 = 9.3 N/mm 2 

4 23 mm • 467 mm • 150 mm 
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z dv = = 0 puisque 7^ v = 0 

200 • 10 6 Nmm , 
= 1? = 3550- 103 Nmm 2 = 56 3 



max _ _ 40 ■ 10 3 N ■ 3940 ■ 10 3 mm 3 / 2 ^ 7g]\j/ mm 2 



/yd 



869.7 • 10 6 mm 3 • 12 mm 



HEA 500 



x [mm] 




20.0 



V d [kN] 
40 



Fig. 4.45 Efforts interieurs dans la poutre. 



Torsion non uni forme 




Fig. 4.46 Contraintes agissant dans la section d'encastrement [N/mm 2 ]. 
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La superposition des contraintes dans la section d'encastrement de la poutre (on prendra garde de bien 
respecter le sens des contraintes) montre dans le cas particulier que c'est un point situd a l'extrdmit6 des ailes 
qui est determinant. Comme seules des contraintes normales agissent en ce point, le calcul de la contrainte de 
comparaison devient : 

°gd = V(o^ + OdM) 2 = V (261 N/mm2 + 56.3 N/rnm2)2 = 318N/mm2 

Verification de la resistance du profile 

On peut ainsi verifier que la section choisie est suffisante pour reprendre les efforts : 
a g d,max = 318 NW < ^ = 355^nm2 = 3MNW 

Le gain de poids rdalisd grace a rutilisation d'un profile RHS 300 • 200 • 8.0 (exemple 4.10) est de 61 % 
(60.5 kg/m pour le tube contre 155 kg/m pour le profile lamin6 en double te). 



4.7 Section mixte acier-b£ton 
4.7.1 Definitions 

On appelle section mixte la section d'un element porteur compos6 de deux ou plusieurs materiaux lids 
entre eux et resistant ensemble aux efforts qui les sollicitent : il ne s'agit done pas d'une simple 
juxtaposition d'dldments porteurs inddpendants. Nous limiterons notre dtude aux materiaux les plus 
frequemment utilises dans les structures de genie civil, a savoir l'acier et le beton. Dans la pratique 
courante de la construction metallique, on peut distinguer trois types principaux d'dldments mixtes 
(fig. 4.47) : 

• les poutres mixtes, 

• les dalles mixtes, 

• les poteaux mixtes. 

Les sections d'une poutre mixte et d'une dalle mixte sont essentiellement sollicitees par des efforts de 
flexion, alors que les sections d'un poteau mixte le sont par des efforts de compression, souvent combines 
avec de la flexion. 

La section d'une poutre mixte est constitute d'un profile lamine en double td, d'une poutre composee a 
ame pleine ou d'une poutre en treillis sur lesquels s'appuie une dalle en bdton arme ou prdcontraint. La 




Fig. 4.47 Exemples d'elements mixtes acier-beton. 
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liaison acier-b&on est realisee par des connecteurs (par exemple des goujons soudds ou des equerres 
clouees, chap. 5). Cette section est caracterisee par une separation nette des deux materiaux, l'interface se 
situant a la face superieure du profile' metedhque. 

La section d'une dalle mixte est constitute dune t61e profiiee, de forme generalement trap^zoi'dale, 
recouverte d'une dalle en beton. Du fait de la disposition des nervures de la t61e, la dalle mixte porte 
essentiellement selon une direction. La liaison acier-b&on est realisee par la forme des nervures et par 
des bosselages realises sur la tdle lors de son profilage a froid. 

La section d'un poteau mixte est constitute soit d'un profile enrobe totalement ou partiellement de 
beton, soit d'un tube en acier rempli de beton. La liaison acier-b6ton est realisee par frottement (du au 
confinement du beton par une armature de frette ou par le tube) ou par des connecteurs mecaniques. II est 
possible d'augmenter la resistance a la compression des tubes remplis en y incorporant par exemple un 
profil d'acier plein. 

4.7.2 Principes 
Comportement des materiaux 

Les caractdristiques des materiaux acier et beton utilises dans les elements mixtes ont deja 6t£ decrites 
a la section 3.3. Les diagrammes idealises contrainte-deformation spicifique de l'acier sont deTinis a la 
figure 4.1, tandis que ceux relatifs au beton sont pr6sent6s a la figure 4.48. Ces definitions sont 
importantes, dans la mesure ou nous allons nous baser par la suite sur le comportement idealise de ces 
deux materiaux pour etablir la resistance en section des elements mixtes acier-beton. On se r£ferera au 
chapitre 3 (tab. 3.26) pour les valeurs des caracteristiques des differents batons, mais on rappelera ici les 
valeurs utilisees pour definir leur comportement idealise, a savoir : 



fc — 0-65 fcw.min 



(4.102 b) 



(4.102 a) 




valeur de calcul de la resistance a la compression du beton 

valeur minimale de la resistance a la compression sur cube du beton 

valeur de calcul de la deformation a la rupture du beton 



CALCUL ELASTIQUE 



CALCUL PLASTIQUE 



a [NAnm 2 ] , 



a [NAnm 2 ] , k 



traction 



traction 




Fig. 4.48 Diagrammes idealises contrainte-deformation specifique du beton. 
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Influence du fluage 

Dans le domaine eiastique, la modification des caracteristiques du bdton en fonction du temps, due 
essentiellement au fluage du matenau, peut Stre prise en compte par l'intermddiaire du module 
d'elasticite E c . Ainsi differents modules d'elasticite E c sont deTinis pour chaque type d'action. 

Pour les actions de courte durde, le module d'elasticite E c a utiliser peut etre dtabli a l'aide de (4.103), 
deja donne par (3.5), qui est une relation donnee dans la norme SIA 161 repr6sentant la valeur moyenne 
de la bande de dispersion definie dans la norme SIA 162 : 

E c = E c0 = 14000(/ c + 4) 03 (4. 103) 



E C 0 
fc 



module d'elasticite du beton pour les actions de courte duree [N/mm 2 ] 
valeur de calcul de la resistance a la compression du beton [N/mm 2 ] 



LEurocode 2 (§ 3.1.2.5) propose une formulation dependant de f c k (done de la classe de resistance 
du beton) : 



E cm = 9-5 (f ck + 8) 



1/3 



E cm : valeur moyenne du module secant d'elasticite" [kN/mm 2 ] 

fck ; resistance a la compression caracteristique sur cylindre du beton [N/mm 2 ] 

Pour les actions de longue durie, le module d'elasticite du beton depend du coefficient de fluage du 
beton (j»(f,fo), lui-meme fonction de l'age t du beton et de son age tQ lors de sa mise en charge. Le module 
d'elasticite E c a considdrer vaut alors, dans ce cas : 

£ c = ^=(T^ (4104) 

E c( p : module d'elasticite du beton pour les actions de longue duree 
<p : coefficient de fluage du beton (§ 3.3.4) 

Pour les actions affines au fluage, tel que le retrait, le d6veloppement du fluage est reduit de moitie" 
par rapport aux actions de longue duree. Le module d'elasticite' E c a considdrer peut done s'exprimer par : 

E ^ E <« = Trttv (4 - 105) 

E c( p' : module d'elasticite du beton pour les actions affines au fluage, telle que le retrait 

LEurocode 4(§ 3.1.4.2) propose un module «iquivalent» du biton dont les valeurs adoptees sont les 
suivantes: 

• E cm pour les effets a court terme, 

• E cn /3 pour les effets a long terme, 

• E cn /2 pour les autres cas. 
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Dans le cas des poteaux mixtes, la norme SI A 161 propose un module d'elasticite" du b&on tenant 
compte du fluage et du retrait pour les actions de longue durie egal a la moitie' de celui donnd par 
(4.103): 

E c = ^f- = 7000 (f c + 4) 0 - 3 (4.106) 

L'Eurocode 4 donne des indications plus detaillees quant a I'influence des charges causant le fluage 
du biton. 

Comportement de I'element mixte 

Le comportement des 616ments mixtes est caractens6 par l'interaction entre l'acier et le beton. Lors du 
calcul de la resistance d'une telle section, on fait l'hypothese que l'interaction est complete, c'est-a-dire 
qu'il n'y a pas de glissement entre les deux materiaux. Pour simplifier, on utilise un artifice de calcul qui 
permet de remplacer la section de bdton par une section Equivalente en acier. Cet artifice est le 
coefficient d'iquivalence n, dont la definition est illustree ci-apres a l'aide de la figure 4.49 (le calcul 
d'une section en beton arme utilise le meme principe, a la difference que c'est la section d'acier qui est 
transformee en une section equivalente de beton). 



DOMAINE ELASTIQUE ETAT LIMTTE PLASTIQUE 

B6ton Acier dquivalent B6ton Acier equivalent 




Fig. 4,49 Principe de la transformation de la section de beton en une section equivalente en acier. 

L'dtablissement de ce coefficient d'equivalence se base sur le fait qu'il faut respecter l'6galit6 des 
efforts N c et N a agissant respectivement sur la section de teton A c et sur la section equivalente en acier 
A a . Ces efforts s'expriment de la facon suivante : 

N c = o c A c (4.107 a) 

N a = <*a Aa (4.107 b) 

Af c : effort normal agissant sur la section de beton 

N a : effort normal agissant sur la section equivalente d'acier 

a c : contrainte agissant sur la section de b6ton 

a a ■ contrainte agissant sur la section equivalente d'acier 

A c : aire de la section de beton 

A a : aire de la section equivalente en acier 
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Remarquons que dans cette section du chapitre, nous avons ajout6 a la notation habituellement 
utilisee pour la limite d'61asticite f y ou le module d'61asticit6 E de 1'acier un indice a, pour eviter toute 
confusion avec les autres matenaux intervenant ici. 

• Calcul elastique 

Dans le calcul elastique, les contraintes a sont exprimees par le produit des deformations specifiques 
e et des modules d'elasticite E des materiaux correspondants. Les efforts N c eXN a selon (4.107) 
deviennent respectivement : 

N c = e c E c A c (4.108 a) 

N a = e a E a A a (4.108 b) 

La particularite du calcul elastique est qu'il s'agit de respecter la compatibilite des deformations (Eq = £ c ) 
en plus de l'equivalence entre les efforts (N a = N c ). Ces deux conditions permettent alors d'6tablir la 
relation 

E c A c = E a A a (4.109) 
a partir de laquelle il est possible d'exprimer la section equivalente en acier A a : 




(4.110) 



Par convention, le coefficient d'equivalence elastique n e i repr6sente le rapport des modules d'elasticite : 




(4.111) 



Le coefficient d'equivalence Elastique n e i varie done suivant les caract6ristiques du beton selon que 
l'action est de courte duree (EcO ), de longue duree (E c<p ) ou due au retrait (E c< p r ). 

• Calcul plastique 

Dans le calcul plastique, les contraintes a c et a a de (4.107) sont respectivement egales aux 
resistances f c et f ya . L'6galit6 des efforts N c et N a , qui est en l'occurrence la seule condition a respecter 
pour le calcul plastique, permet alors d'6tablir la relation 

f c A c =f ya A a (4.112) 

f c : valeur de calcul de la resistance a la compression du beton 
f ya : limite d'elasticite de 1'acier 
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a partir de laquelle il est possible d'exprimer la section 6quivalente en acier A a : 



Ac. 



(4.113) 



fyatfc 



Par convention, le coefficient d'£quivalence plastique n p \ represente le rapport des resistances : 




(4.114) 



L'aire de la section en acier A a equivalente a la surface de beton A c peut Stre d6terminee de la facon 
g6n£rale suivante, selon que Ton est dans le domaine 61astique ou a l'etat limite plastique : 



Pour tenir compte de l'armature prdsente par exemple dans une section sur appui interm&haire d'une 



Facteurs de resistance 

La verification des sections mixtes est bas6e, selon la norme SI A 161, sur le facteur de resistance 
relatif a l'acier de construction, a savoir yn = 1.1. Lorsque la verification se fait pour le bdton ou l'acier 
d'armature seul (et non globalement pour la section mixte), on considere alors, selon la norme SIA 162, le 
facteur de resistance correspondant a ces mat6riaux, a savoir yr = 1.2. Par la suite, il sera admis 
implicitement que yr = 1.1, sauf remarque 6ventuelle. 

L'Eurocode 4 relatif aux sections mixtes n'utilise pas un facteur de resistance global, mais fait 
intervenir les facteurs de rdsistance relatifs aux differents materiaux directement au niveau des valeurs 
de calcul (rdsistance ou module d'elasticite) utilisees. 



4.7 J Resistance a un effort normal 

Ce paragraphs concerne plus particulierement les poteaux mixtes, elements de construction 
typiquement sollicitis par un effort normal (g6n6ralement combine avec un moment de flexion). Nous ne 
traiterons en outre que le cas d'un effort normal de compression, car le cas d'un effort normal de traction 
peut se ramener au cas du profile metallique seul (sect. 4.2), le b£ton tendu ne participant pas a la 
resistance. 




(4.115) 



n : coefficient d'equivalence acier-b6ton (n e i dans le domaine elastique, n p i pour l'etat limite 
plastique) 
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Calcul 61astique 

Dans le domaine Slastique, illustre a la figure 4.50, l'6quivalence entre les efforts interieurs et les 
contraintes s'exprime de la fa9on suivante : 

N= \o a dA a + \o s dA s + \o c dA c = \obdA b (4.117) 
A a A s Ac Afr 

a a : contrainte agissant sur la section d'acier du profile 

<J S : contrainte agissant sur la section d'armature 

a c : contrainte agissant sur la section de beton 

o?, : contrainte agissant sur la section mixte 

A a : aire de la section d'acier du profile" 

A s : aire de la section d'armature 

A c : aire de la section de b&on 

Af, : aire de la section mixte 



Profile' et Bdton Section 
armatures mixte 



o a = o s = Ob a c = Ob 




z e a a a 



Fig. 4.50 Deformations specifiques et contraintes dans un poteau mixte soumis a un effort normal de compression. 

Les efforts normaux repris par chaque materiau valent, si Ton se ramene a la section d'acier du profild : 

N a = a a A a =ObA a (4.118 a) 

N s =a s A s =ObA s (4.118 b) 

A c 

N c = o c A c = o b A a = (fy — (4.118 c) 

"el 

N a : effort normal repris par la section d'acier du profile" 
N s : effort normal repris par la section d'armature 
N c : effort normal repris par la section de b&on 
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L'effort normal que peut reprendre l'ensemble de la section mixte vaut alors 

N eU> = I N t = at (A a + A s + (4. 1 19) 

ou les differents Ni sont donnds par (4. 1 18), en fonction de la contrainte Ofc. L'aire de la section mixte Ab 
est obtenue en remplacant la section de b6ton par une section equivalente en acier, par l'utilisation du 
coefficient d'equivalence n e i (§ 4.7.2); elle s'exprime done ainsi : 

A b = A a + A s +^- (4.120) 
n el 

En regroupant (4.1 19) et (4. 120), la contrainte ofc agissant sur la section mixte peut se formuler de la 
facon suivante : 

*■ 2f <4121 > 

Tandis que la contrainte a c agissant sur la section de b&on peut se deiinir ainsi (fig. 4.50) : 

o c =Zr, (4.122) 

Pour rester dans le domaine elastique, la contrainte o\, agissant sur la section mixte devrait rester 
inferieure ou egale a la limite d'eUasticite' f ya de l'acier. Comme e'est generalement la resistance a la 
compression du b&on qui va limiter l'effort normal que peut reprendre une section mixte dans le domaine 
elastique (car on a normalement n e if c < f ya < f ys ), il faudra verifier lors du dimensionnement la relation 
suivante : 

_ a db ^ fc 

Ode ~ — (4.123) 



<*db 
<*dc 
7R 



valeur de dimensionnement de la contrainte agissant sur la section mixte 
valeur de dimensionnement de la contrainte agissant sur la section de bdton 
facteur de resistance pour le beton {yn = 1.2) 



Calcul plastique 

La resistance Nr d'une section mixte a un effort normal de compression centre - correspond, pour l'etat 
limite plastique, a la plastification des differents materiaux. Les efforts normaux repris par chaque 
matenau valent respectivement : 

N a =f ya A a (4.124 a) 

N s =f ys A s (4.124 b) 

N c =f c A c (4.124 c) 
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L'effort normal plastique Npib que peut reprendre l'ensemble de la section mixte est donn6 par la relation 
suivante : 

N p ib = 2 Ni =f ya A a +f ys A s +f c A c (4. 125) 

Cet effort normal plastique N p ib ne peut 6tre atteint que si la plastification des aciers d'armature (pour 
laquelle une deformation sp6cifique de e ys =fys / E a = 2.2 %o est necessaire pour des barres en acier 
S500) se produit avant la rupture par ecrasement du beton (admise a Ecu = 3.5 %c). 

Pour le dimensionnement, la norme SIA 161 propose une valeur de resistance ultime a l'effort normal 
Nr donnee par : 

N R = f ya A a + 0.9 {f ys A s +f c A c ) (4.126) 

Le coefficient 0.9 tient compte du fait que les facteurs de resistance Jr ne sont pas identiques pour une 
section metallique (Jr = 1.1) et pour une section en beton arme' (jr = 1.2). H est ainsi possible d'utiliser 
un facteur de resistance unique de fR = 1.1, comme pour une section metallique, pour effectuer la 
verification de la section mixte : 

N d < ^ (4.127) 

L'Eurocode 4 (§ 4.8.3.3) se situant directement au niveau de la valeur de la resistance de calcul 
les coefficients partiels de resistance sont directement introduits dans I 'equation: 

fy 0.85 fck fsk 

N ' lRd = Aa nTa + Ac ~1T + As ¥" 

Le coefficient 0.85 tient compte d'une compression a long terme sur le beton. 

Exemple 4.12 Section mixte sollicitee par un effort normal 

Soit le poteau mixte dont la section carree est definie a la figure 4.5 1 : celle-ci est constituee d'un profile 
HEA 180 en acier Fe E 235 (f ya = 235 N/mm 2 ) et de huit barres 0 20 mm (A s = 2512 mm 2 au total) en acier 
S 500 (f ys = 460 N/mm 2 ), l'ensemble etant enrob6 par du beton B 40/30 (f c = 19.5 N/mm 2 ). 

Calculer la resistance elastique et plastique de la section mixte pour une charge de longue duree, ainsi que 
la part relative de l'effort normal repris par chaque materiau. Comparer les resultats obtenus si Ton remplacait 
le profile HEA 180 par un HEB 180 ou un HEM 160. 




320 



Fig. 4.51 Section d'un poteau mixte. 
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Calcul elastique 

• Calcul de la contrainte c% : 

Le module d'elasticitd du bdton peut Stre estimd avec (4.106) : 

E c = 7000 (f c + 4) 0 - 3 = 7000 (19.5 + 4) 0 - 3 = 18.0 • 10 3 N/mm 2 

Le coefficient d'equivalence n e \ vaut done (4.1 1 1) : 

_ Ea 210 • 10 3 N/mm 2 _ 

~ E c 18.0 • 10 3 N/mm 2 ~ 
II est alors possible de determiner la contrainte (fy agissant sur la section mixte a partir de (4.122), 
avec a c =f c : 

a b = n e i f c = 1 1.7 • 19.5 N/mm 2 = 228 N/mm 2 
II est a noter que cette contrainte de 228 N/mm 2 est inferieure kf ya et f ys . Cela confirme done la validity 
de (4.123), qui suppose que e'est le beton comprime qui limite la resistance elastique de la section. 

• Resistance elastique a la compression de la section : 
L'aire de la section de beton A c vaut : 

A c = Q20 mm) 2 -A a -A s = 102 400 mm 2 -4530 mm 2 -25 12 mm 2 = 95360 mm 2 

La section mixte Ab est donnee par (4. 120) : 

A c o „- , „ o 95 360mm 2 ... <i 

A b = A a + A s + — = 4530 mm 2 + 2512 mm 2 + 77^ = 15 190 mm 2 

n e i 11./ 

Cela permet alors de determiner reffort normal N e u, que peut reprendre le poteau mixte (4. 12 1) : 

Melb = Ob A b = 228 N/mm 2 • 15 190 mm 2 = 3460 • 10 3 N = 3460 kN 

La part relative de l'effort normal reprise par chaque materiau est la suivante : 

N a Ob A a 228 N/mm 2 • 4530 mm 2 

acier : ~r, — = ~r, — = 5 = 30 % 

N elb N elb 3460- 10 3 N 

N s Ob A s 228 N/mm 2 • 25 12 mm 2 

armature : T, — = ~r, — = 5 = 16 % 

Nelb N e[b 346O • 10 3 N 

N ^~.°b A c T77 • 228 N/mm 2 ■ 95 360 mm 2 

beton : tt^ = = — ^ = 54 % 

N e ib N em 3460 • 10 3 N 



Calcul plastique 

• Resistance plastique a la compression de la section : 

L'effort normal N p ib que peut reprendre la section mixte est donnd par (4.125) : 

Nplb = fya A a + fys A s + fc A c 

Np W = 235 N/mm 2 • 4530 mm 2 + 460 • 2512 + 19.5 • 95 360 = 4080 • 10 3 N = 4080 kN 
Dans ce cas, la part relative de l'effort normal reprise par chaque materiau est la suivante : 



Na_ _ 


fva A a 


235 N/mm 2 


• 4530 mm 2 


Nplb 


Nplb 


4080- 


10 3 N 


N s 


fys A s 


460 N/mm 2 


•2512 mm 2 


Nplb ~ 


Nplb 


4080 


10 3 N 


N c 


fc A c _ 


19.5 N/mm 2 


95 360 mm 2 


Nplb ~ 


Nplb 


4080- 


10 3 N 



acier : 



armature : r: — = -r. — = 5 = 28 % 



beton : 77^ = Tr^ = 1 = 46 % 



Les rdsultats sont regroupes dans le tableau 4.52, ou les valeurs correspondant aux sections HEB 180 et 
HEM 160 sont dgalement reportees. On remarque que, dans le cas particulier de cet exemple, la resistance 
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d'une colonne de dimensions identiques peut augmenter de 31 % en stade elastique et de 27 % en stade 
plastique selon le type de profile" utilise. 



Tableau 4.52 Comparaison de la resistance de differentes sections mixtes. 



Profile" 


HEA180 


HEB 180 


HEM 160 


A a [mm 2 ] 




4530 


6530 


9710 


A s [mm 2 ] 




2512 


2512 


2512 


A c [mm 2 ] 








yu leu 


N e ib [kN] 




3460 


3880 


4540 


Part reprise par 


• acier 


30% 


38% 


49% 




• armature 


16 % 


15 % 


12 % 




•beton 


54% 


47% 


39% 


N p ib [kN] 




4080 


4510 


5200 


Part reprise par 


• acier 


26% 


34% 


44% 




•armature 


28% 


26% 


22% 




•beton 


46% 


40% 


34% 




1.18 


1.16 


1.15 



4.7.4 Resistance a un moment de flexion 

Ce paragraphe se concentre uniquement sur les poutres mixtes. Le cas analogue des dalles mixtes est 
abordd en detail au volume 11. 

U est important de definir d'abord quelques notations et conventions adoptees ici pour les sections 
mixtes flechies. La figure 4.53 donne la signification de certaines notations que nous udliserons dans la 
suite de cette section. Une convention importante est la reference & la fibre inferieure de la poutre 
metallique pour positionner les axes de gravity ou les differents axes neutres possibles. Les principales 
notations utilisees par la suite, partiellement illustrees a la figure 4.53, sont definies ou rappelees ci- 
dessous : 

A a : aire de la section de la poutre m&allique 
A\y : aire de la section mixte 

A c : aire de la section de beton participate (A c = h c b e fi 

A s : aire de la section des armatures (passives et de prdcontrainte) 

b e f : largeur participante de la dalle de b6ton 

c demi-largeur de l'aile supirieure de la poutre metallique 

e distance entre la poutre metallique et la dalle de b6ton (ou hauteur des nervures de la tole) 
h : hauteur totale de la section mixte (h = h a + e + h c ) 
h a : hauteur de la poutre metallique 

h c : hauteur de la dalle de beton (ou de la partie de beton situee au-dessus des nervures de la tole) 
t epaisseur de l'aile supirieure de la poutre metallique 
x hauteur comprimee de la dalle de beton 

Za position du centre de gravity de la poutre metallique (par rapport a la fibre inferieure) 
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zb ' position de l'axe neutre de la section mixte (par rapport a la fibre inferieure de la poutre 
metallique) 

Zc position du centre de gravity de la dalle de beton (par rapport a la fibre inferieure de la poutre 
metallique) 

z s position du centre de gravite des armatures (par rapport a la fibre inferieure de la poutre 
metallique) 




Fig. 4.53 Notations et conventions adoptees pour une section mixte. 



Comme pour une section metallique seule (§ 4.3.1), le comportement a la flexion dune section mixte 
est caract6rise par la relation moment-courbure. Considerons un troncon dx de poutre mixte et 
soumettons-le a un moment de flexion M, causant ainsi une courbure Q>. Involution des deformations 
specifiques et des contraintes dans une section de cette poutre mixte est donnee a la figure 4.54. Le 
comportement d'une telle section est tres semblable a celui d'une section metallique flechie, decrit a la 
figure 4.5, a la difference que pour la section mixte, on neglige la participation du beton tendu, en 
admettant qu'il est fissure. 



Calcul elastique 

Pour le calcul elastique d'une section mixte, on admet que tous les materiaux qui la constituent ont un 
comportement elastique (o=E e). Cela est vrai pour autant que les contraintes ne depassent pas les 
contraintes limites eiastiques. 

Pour determiner les contraintes agissant sur les differents elements de la section, il est necessaire de 
connaitre la position zb de l'axe neutre de la section mixte (par rapport a la fibre inferieure de la poutre 
metallique, selon la convention ci-dessus). Cette position de l'axe neutre, qui correspond a la position du 
centre de gravite de la section mixte equivalente (section de beton transformee en section d'acier 
equivalente, peut se determiner avec 



(4.128) 
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0dx 



DOMAINE ETAT L1MITE DOMAENE ETAT LIMITE 

ELASTIQUE ELASTIQUE ELASTO-PLASTIQUE PLASTIQUE 

Deformations specifiques 





£» 



e y 



Contraintes 




M<M elb M =M elb M ab <M<M p \ b M*MpU, 

Fig. 4.54 Evolution des deformations specifiques et des contraintes dans une section mixte flechie. 



ou l'aire Aj, de la section mixte est obtenue avec la relation suivante, identique a (4.120) : 

A b = A a +A s + ^ 
n el 



(4.129) 



Comme on peut gen6ralement d6composer la section en elements de grandeur finie, (4.128) peut s'ex- 
primer par : 



(4.130) 



La connaissance de la position zb de l'axe neutre permet alors de calculer le moment d'inertie l\, de la 
section mixte en additionnant l'inertie propre /,o de chaque element de la section et le terme de transport 
correspondant, tout en ayant pris soin de transformer les parties de section en b6ton par leur sec- 
tion d'acier equivalent* : 



(4.131) 
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II est ainsi possible de determiner la grandeur des contraintes agissant sur les differents elements de la 
section mixte soumise a un moment de flexion M a 1'aide des relations suivantes : 

M 

acier (fibre iiifeneure) : a a = — zb (4.132 a) 

'b 

acier d'armature : a s = y (zb - z s ) (4. 1 32 b) 

1 M 

b6ton (fibre superieure) : o c = — — (zb~h) (4.132 c) 

n el l b 

Dans un calcul elastique d'une section mixte, il faut considerer chaque cas de charge separement 
(montage, etat de service), avec a chaque fois la gdomdtrie (section recluite) et les valeurs (coefficients 
d'equivalence n) de la section correspondent au moment et a la durde d'application de la charge. Pour le 
dimensionnement, le principe general donnd par (4.1) s'applique ici de la facon suivante : 

acier: ^"fl? (4.133 a) 

f 

acier d'armature : ads ^ 7~ (4.133 b) 

TR 

b6ton: <x</ c 5 ^~ (4.133 c) 

TR 



Ode 

m 



valeur de dimensionnement de la contrainte dans l'acier 

valeur de dimensionnement de la contrainte dans l'acier d'armature 

valeur de dimensionnement de la contrainte dans le beton 

facteur de resistance (yn=l.l pour l'acier, yn = 1.2 pour les armatures et le b6ton) 



Rappelons ce qui a deja ite dit au paragraphe 4.7.2, a savoir que les Eurocodes n'utilisent pas un 
facteur de resistance unique comme dans (4.133). De plus, pour tenir compte des effets de longue duree, 
la valeur caracteristique de resistance du beton / c £ est reduite d'un facteur 0.85 pour le calcul des 
constructions mixtes. 



Exemple 4.13 Section mixte flechie : caracteristiques et calcul elastique 

Soit la section d'une poutre mixte dgfinie a la figure 4.55 : elle est composee d'un profile" IPE 300 en acier 
Fe E 235 <f ya = 235 N/mm 2 ) et d'une dalle en b&on B 40/30 (f c = 19.5 N/mm 2 ) dont la largeur participante 
b e f vaut 2000 mm. L'armature longitudinale sur appui est constitute de dix barres 0 10 mm (A s = 785 mm 2 au 
total) en acier S500 (f ys = 460 N/mm 2 ). 

Calculer les caracteristiques 61astiques de cette section mixte en travee et sur appui, e'est-a-dire la 
position de l'axe neutre ainsi que 1'inertie de cette section. Verifier ensuite cette section en sachant qu'elle est 
sollicit6e par un moment de flexion M dont la valeur de dimensionnement vaut 220 kNm en travee et 
150 kNm sur appui. 

Section en travee 

• Coefficient d'equivalence elastique : 

Pour les actions de courte duree, le module d'elasticitl peut Stre determine a l'aide de (4.103) : 
E c - EcQ = 14 000 (f c + 4) 0 3 = 14 000 (19.5 + 4) 0 3 = 36.1 • 10 3 N/mm 2 
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2> e/ = 2000 



^ = 110 



z, = 420 



j 100 10 ^ ^ 



IPE 300 



z b =m 



z a = 150 



sur appui 



Aia = 300 



entravfe 



hc= 110 



40 

z b = 368 



h = 450 



Fig. 4.55 Section tnixte en travee et sur appui (calcul elastique). 
Le coefficient d'dquivalence 61astique n e \ ddfini par (4.1 1 1) vaut alors : 



210 • 10 3 N/mm 2 



"el = 



= 5.8 



Ec 36.1 • 10 3 N/mm 2 
Position de l'axe neutre mixte : 

Dans une section en travee, on ne tient pas compte des armatures situees dans la partie comprimee du 
beton, et on neglige le b£ton tendu (admis fissure^. L'epaisseur de beton comprime' est fonction de la 
position de l'axe neutre mixte, que Ton peut determiner avec (4.130). En faisant l'hypothese que l'axe 
neutre se trouve dans la dalle, on a : 



1 



Avec Zb= h - x , on obtient ainsi l'equation du deuxieme degr£ en x suivante : 



2* 
"el 

dont la solution est 



A a x + A a (h-Za) = 0 



5.8 • 5380 mm 



2000 mm 
5380 mm : 



2 (450 mm - 150 mm) 



J 



2000 mm 
x = 82 mm 

Ce qui permet de calculer la position de l'axe neutre : 

Zb = h-x = 450 mm - 82 mm = 368 mm 
Comme zb>h a + e , l'axe neutre se trouve effectivement dans la dalle, l'hypothese faite ci-dessus est 
bien v6rifiee. Par consequent, comme le profile' est totalement en traction, il n'est pas necessaire de 
verifier la stability locale de l'ame et de l'aile. 
Caract6ristiques elastiques de la section mixte : 

L'inertie de la section mixte peut alors etre determined avec (4.131) en considerant l'inertie du profile 
IPE 300 et de la partie comprimee de la dalle de beton (cette procedure est illustree au tableau 4.56) : 



I b = 83.6 • 10 6 mm 4 + 5380 mm 2 (150 mm - 368 mm) 2 + ^ 



1 2 000 mm 
5.8 



(82 mm) 3 



2000 mm „ 

+ 82 mm 

5.8 



^450nim-^^j-368rnmj = 403 10 6 mm 4 
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Verification des contraintes : 

Avec les contraintes dans l'acier (fibre inferieure) et le bdton (fibre superieure) selon (4.132), on peut 
s'assurer avec (4.133) que la resistance de la section mixte est suffisante : 

M d 220 10 6 Nmm XT . i^fya 235N/mm 2 2 

a a„ = — —Zh = z r -368 mm = 201 N/ mm <-^— = = 213 N/mm 

h 403 10 6 mm 4 Yr 11 



"el{ h J 5.8(^403 10 6 mm 4 



mm 



= 7.7 N/mm 2 <^ = — = 16.2 N/mm 2 
YR 1-2 



Section sur appui 

• Caracteristiques eiastiques de la section : 

Comme pour la section en travee, le bdton tendu est negligd (admis fissure). En faisant l'hypothese que 
l'axe neutre mixte est situd dans le profile, il suffit de tenir compte des caracteristiques des armatures et 
du profile IPE. La position de l'axe neutre de la section mixte se determine alors avec (4.130) de la facon 
suivante : 

SA.'z,- A a zg +A sZs 1136 - 10 3 mm 3 toA 

Zh = = — 7 — n = — 7771 2 — = 184 mm 

ZAj A a +A s 6165 mm'' 

Tandis que l'inertie de la section mixte vaut, selon la procedure illustree au tableau 4.56 : 

l b = 134- 10 6 mm 4 - 

Comme l'axe neutre se trouve effectivement dans le profile (zt, < h a ), l'hypothese faite ci-dessus est bien 
verifi6e. II est de plus n6cessaire de s'assurer que Ton n'ait pas de phenomene d'instabilite locale dans 
l'ame et l'aile comprim6e, ce que Ton peut verifier a l'aide des conditions d'eiancement contenues dans le 
tableau 5.39. 

• Verification des contraintes : 

Avec les contraintes selon (4.132) (on utilise des valeurs absolues), on peut s'assurer selon (4.133) que la 
resistance de la section mixte est egalement suffisante sur appui : 

M d 150 - 10 6 Nmm , 235 N/mm 2 „ 10XT , , 

ada= -rzb= — — ~~2 J- 184 mm = 206 N/mm 2 <,-*- = — = 213 N/mm 2 

'b 134 10 6 mm 4 yg 11 

M d, , 150 10 6 Nmm , 460 N/mm 2 „„„ xr , , 

a ds = ,(zb~ z s ) = t j ■ 236 mm = 264 N/mm 2 < = — = 383 N/mm 2 

'b 134- 10° mm 4 *fa 



Tableau 4.56 Caracteristiques des sections. 



Section 


Element 


Zi 

[mm] 


[mm 2 ] 


\Z t -Zb\ 
[mm] 


Ai iZi-Zb) 2 
[mm 4 ] 


[mm 4 ] 


Travee 


IPE 300 


150 


5380 


218 


255.7 • 10 6 


83.6 ■ 10 6 


Beton comprime 


409 


164000 


41 


47.5 • 10 6 


15.8 • 10 6 


Mixte 


368 


33660 




l b = 403 • 10 6 


Appui 


IPE 300 


150 


5380 


34 


6.2 10 6 


83.6 • 10 6 


Armature 


420 


785 


236 


43.7 • 10 6 


negligeable 


Mixte 


184 


6165 




I b = 134 - 10 6 
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L'exemple 4.13 traite du cas particulier de la section mixte, avec notamment un axe neutre en travee 
situe dans la dalle. Les autres cas pour lesquels la position de l'axe neutre est differente peuvent etre 
abordes exactement selon la meme procedure que celle utilisee dans cet exemple. 

Pour ne pas trop alourdir le texte, nous nous contentons ici de donner dans le tableau 4.57 les 
differentes relations donnant : 

• la position zb de l'axe neutre par rapport a la fibre inferieure de la poutre, 

• le moment d'inertie If, 

pour les differents cas possibles, en distinguant les sections mixtes sollicitees par un moment positif (en 
travee) et negatif (sur appui). Precisons encore que les formules donnees dans ce tableau sont valables 
aussi bien pour des poutres m6talliques sym&riques que non symetriques, et qu'il faut utiliser les valeurs 
absolues des differentes variables, selon la convention fixee a la figure 4.53. La reference [4.4], 
compl&ee par [4.5], contient des tables permettant d'etablir directement les valeurs numeriques de la 
position zb de l'axe neutre et du moment d'inertie lb de la section mixte pour un grand nombre de cas de 
poutres mixtes. 



Tableau 4.57 Caracteiistiques elastiques d'une section mixte. 



Section 


Axe neutre 


Position de l'axe neutre et inertie de la section 


En travee 


Dans la dalle : 

A c h c 

A a (h-Za-h c ) < — j 


V 

h- Ia+ A a (z, 


-l + Jl + -^-(*-Ja) 
11 n elAa J 

a-Z b ) 2 +\ b f(h-z b ? 


Dans le profile metallique : 

A c h c 

A a (h-z a -h c )>—j 


1 

Aa + ^- 
n el 

Ib= Ia+ A a (h 


-Za) 2 + | ^h 2 c -A b (h-Z b ) 2 


Sur appui 




z b ~ A a + A s ^ a *° + ^ s Zs ^ 

lb = I a + A a (za - Zb) 2 + A s (z b - z s ) 2 



Calcnl plastique 

Le calcul plastique de la resistance des sections mixtes est possible pour autant que les materiaux 
constituant la section aient un comportement plastique et que l'elancement du profile metallique 
satisfasse les conditions contenues dans le tableau 5.39. Dans le batiment, les sections utilisees 
permettent en general de garantir un tel comportement. L'6tat d'equilibre g6n6ralement adopte" pour le 
calcul plastique est celui ou Ton a simultangment la fibre superieure du b6ton comprimee a e cu = 3.5 %o 
et une plastification totale de la section metallique. Pour cela, il est necessaire de respecter les deux 
conditions suivantes (fig. 4.54), qu'il s'agit de verifier lors de chaque dimensionnement : 
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• la deformation specifique e c de la fibre extreme comprimee du beton doit etre 6gale a la de- 
formation specifique de rupture e cu correspondant a l'6crasement du beton, afin de pouvoir 
compter sur le comportement plastique du beton illustre a la figure 4.48; 

• la deformation specifique des fibres extremes de la poutre metallique doit etre superieure a 
l'allongement limite eiastique e y , afin que la plastification totale de l'acier soit garantie. 

Cela peut s'exprimer par les relations suivantes : 

e t! = e cu (4.134 a) 

e a >ey (4.134 b) 



Be : deformation specifique de la fibre extreme comprimee du beton 
Ecu : deformation specifique de rupture du beton, admise egale a 3.5 %c 
e a : deformation specifique des fibres extremes de l'acier 
Ey : allongement limite eiastique de l'acier 

Pour avoir une analogie avec une section metallique seule, il serait souhaitable d'exprimer la 
resistance a la flexion d'une section mixte de la facon suivante : 



M p ib=f ya Zb (4.135) 
Zf, : module plastique de la section mixte 



Pour obtenir la grandeur du module plastique Z/,, il est necessaire de connaitre la position zb de l'axe 
neutre, qui peut s'etablir avec la relation generale (4.128), et l'aire Ab de la section mixte. Celle-ci est 
donnee par l'equation suivante, qui ne se differencie de (4.129) que dans la mesure ou la sec- 
tion d'armature est egalement rapportee a l'acier : 

A b = A a +-£*-+£ L (4.136) 
"pis n pl 

Examinons d'abord le cas particulier d'une section mixte acier-beton soumise a un moment de flexion 
positif (fig. 4.58). Ce type de solicitation met la dalle de beton totalement ou partiellement en 
compression, et le profile totalement ou partiellement en traction. Remarquons ici que la participation de 
rarmature en compression est en general negligee. 

Si nous faisons d'abord l'hypothese que l'axe neutre de la section se trouve dans la dalle de beton, le 
profile metallique reprend alors un effort de traction F a qui peut s'exprimer par : 

F a =f ya A a (4.137) 



La partie comprimee de la dalle reprend alors une force de compression F c donnee par : 



Fc=fcbefx (4.138) 



x : hauteur comprimee de la dalle de beton 
b e f : largeur participante de la dalle de beton 
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Fig. 4.58 Section de poutre mixte en travee (calcul plastique). 



Comme nous sommes dans un cas de flexion simple, les forces F a et F c doivent etre en equilibre : la 
hauteur comprimee de la dalle x peut 6tre obtenue en 6galant (4.137) et (4.138) : 

fya Ag A a 
x = -f-j— = n p i — (4.139) 
fc °ef F °ef 

Cela permet alors de determiner la position de 1'axe neutre zb de la section mixte : 

z b = h-x = h-n p i ^ (4.140) 

°ef 

En exprimant que zj, doit etre plus grand que (h - h c ), on peut etablir la relation (4.141) afin de verifier 
que l'axe neutre est effectivement situd dans la dalle : 

A a <^ (4.141) 
"pi 

Le moment de flexion que peut alors reprendre la section mixte est donn6 par le moment cr66 par le 
couple de forces F c et F a . Etant donn6 que leur bras de levier a vaut (fig. 4.58) 

a = h-za~\x (4.142) 



le moment plastique M p ib de la section mixte est donne" par : 

M plb= F a a = fya A a[ h -Za 



(4.143) 
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La comparaison de (4.143) et de (4.135) permet alors de formuler le module plastique de la section mixte 
Zb de la facon suivante : 




(4.144) 



Precisons encore que dans le domaine plastique, l'influence des effets de longue duree (fluage et 
retrait) sur la resistance de la section est n6gligeable du fait des grandes deformations survenant dans la 
section. 

Une demarche tout a fait semblable a celle effectuee ci-dessus peut etre faite pour tous les autres cas 
que Ton peut obtenir en considerant les differentes positions d'axe neutre pour des sections en trav6e ou 
sur appui. La figure 4.59 illustre le cas particulier de la section sur appui, pour mettre en Evidence que le 
principe du calcul d6taill6 ci-dessus est le meme pour une section soumise a un moment de flexion 
n6gatif. 




Fig. 4.59 Section de poutre mixte sur appui (calcul plastique). 

Pour ne pas alourdir le texte, nous avons regroup^ dans le tableau 4.60 les differentes relations 
donnant, pour un calcul plastique de la resistance ultime des sections, la position zb de l'axe neutre par 
rapport a la fibre inferieure de la poutre metallique et le module plastique Zb valable pour les cas ou la 
section mixte se trouve sollicitee par un moment positif (section en travee) ou n6gatif (section sur appui). 
Le contenu du tableau 4.60 necessite toutefois les precisions suivantes : 

• les relations qui y sont donnees sont valables quel que soit le type de section de la poutre 
metallique (laminee ou composee a ame pleine, symetrique ou non); 

• dans le cas d'une section de poutre metallique non sym6trique, il faut remplacer t et c par les 
dimensions de la semelle superieure, a savoir respectivement t sup et c sup \ 

• il faut utiliser les valeurs absolues des differentes variables, selon la convention fixee a la 
figure 4.53. 

Precisons encore que la reference [4.4], completee par [4.5], contient des tables permettant d'6tablir 
directement les valeurs numeriques de la position zb de l'axe neutre et du moment plastique Zb de la 
section mixte pour un grand nombre de cas de poutres mixtes. 
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Tableau 4.60 Caractenstiques plastiques d'une section mixte. 



Section 


Axe neutre 


Position de l'axe neutre et module plastique de la section 


En travee 
(fig. 4.58) 


Dans la dalle : 
A c 

A a < — 


Zfc= h - 
z b =A a 


"pl A a 

b ef 

f 

. 1 

h-z a ~- 
2 


» p /4j1 

V J 


Dans l'aile supeneure : 

A a -4ct Z^T<A a 
"p/ 


1 

A c 


< n pl ) 

A a Za + 2c 




Dans l'ame : <D 
A c 

A a -4ct > — 
a "pi 


1 


4: , 1 2c< . ® 


Sur appui 
(fig. 4.59) 


Dans l'aile supeneure : 


n pls 


-A a z a + 2c(^-z 2 J 


Dans l'ame : ® 


1 


Is 


) 2c/ ® 



CD Dans le cas d'un profite lamind en double te\ prendre A a = Act + (h a -2t)d 



Pour le dimensionnement, la verification de la resistance peut alors se faire a l'aide de la relation 




(4.145) 



dans laquelle on admet un facteur de resistance yr egal a celui utilisd en general dans la construction 
metallique, a savoir 1.1. 

Pour illustrer l'apport de la dalle de beton pour la resistance en section, les relations moment-rotation 
specifique d'une section mixte et d'un profild seul sont comparers a la figure 4.61 (il s'agit de la section 
en travee examinee dans les exemples 4.13 et 4.14). Outre une rigidite et une resistance plus importantes 
dues logiquement au renforcement de la section, on constate que le facteur de forme k de la section mixte 
(1.40) est sensiblement plus 6\6\6 que celui de la section metallique seule (1.13). Cela montre que la 
combinaison acier-beton permet d'utiliser de maniere judicieuse les proprietds mecaniques specifiques a 
chacun des materiaux. Un calcul plastique de la resistance en section permet par consequent d'utiliser une 
reserve de resistance encore importante apres avoir atteint le moment dlastique M e ib, a condition que la 
section puisse absorber une relativement grande rotation. 




Fig. 4.61 Comportement d'une section mixte flechie et comparaison avec celui de la section metallique seule. 



Exemple 4.14 Section mixte flechie : caracteristiques et calcui plastique 

Soit la section d'une poutre mixte ddfinie a la figure 4.62 ; elle est composee d'un profile IPE 300 en acier 
Fe E 235 {f ya = 235 N/mm 2 ) et d'une dalle en beton B 40/30 (f c = 19.5 N/mm 2 ) dont la largeur participante 
b e j vaut 2000 mm (section identique a celle de 1 'exemple 4.11). L'armature longitudinale sur appui est 
constitute de dix banes 0 10 mm {A s = 785 mm 2 au total) en acier S500 (f ys = 460 N/mm 2 ). 

Calculer les caracteristiques plastiques de cette section mixte en travee et sur appui, c'est-a-dire la 
position de son axe neutre ainsi que son module plastique. Verifier ensuite cette section en sachant qu'elle est 
sollicit6e par un moment de flexion M dont la valeur de dimensionnement vaut 310kNm en travee et 
190 kNm sur appui. 



6 e/ = 2000 



■ 1 101 | 10 « >10 \ ^ 



420 



en travee 



sur appui -« 

Fig. 4.62 Section mixte en travde et sur appui (calcui plastique). 




h c =\\0 



A = 450 



Section en travee 

• Coefficient d'equi valence plastique, selon (4. 114): 
_ he. _ 235 N/mm 2 
n P' ~ f c ~ 19.5 N/mm 2 = 12 
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Caracteristiques plastiques de la section mixte : 

La relation (4.141) permet de verifier que l'axe neutre est situd dans la dalle : 

0 A c 110 mm -2000 mm 0 

A a = 5380mm 2 < — = tz = 18 330mm 2 

a n p i 12 

Comme le profile est totalement en traction, il n'est pas necessaire de verifier la stabilite locale de l'ame et 

de l'aile. 

La position de l'axe neutre zb ainsi que le module plastique Zj, de la section mixte se determinent alors 
respectivement avec (4.140) et (4.144), avec la hauteur de dalle comprimee x selon (4.139) : 

Aa ,„ 5380 mm 2 „ , 
x = n pl K =\2 2000mm = 32.3mm 

Zb = h-x= 450 mm -32.3 mm = 418mm 

Z b = Aa{h - Za - ^x j = 5380 mm 2 ^450 mm - 150 mm - l^LiEE. j = 1527 . io 3 mm 3 

Le moment plastique M p \b de la section mixte vaut alors (4.135) : 

M p ib = f ya Z b = 235 N/mm 2 • 1527 ■ 10 3 mm 3 = 359 • 10 6 Nmm = 359 kNm 
Sachant que le moment dlastique M e \b de cette section est 6gal a 257 kNm (exemple 4.13), le facteur de 
forme de la section mixte it = M p ib/M e ib vaut 1 .40. Cette valeur, relativement 61ev6e par rapport au 
profile IPE seul pour lequel le facteur de forme vaut 1.13, montre que l'augmentation de la resistance 
apportee par un calcul plastique est appreciable (fig. 4.61). 
Verification de la resistance en section : 

M D i b 359 kNm 
M d = 310 kNm < = — —. = 326 kNm 

ft 11 

La resistance a la flexion est done satisfaite. 



Section sur appui 

• Coefficient d'equivalence plastique de l'acier d'armature, selon (4.116): 

fya 235 N/mm 2 
n P h -f ys ~ 460 N/mm 2 ~ a51 

• Caracteristiques plastiques de la section mixte : 

En utilisant la valeur suivante pour l'aire de la section du profile lamind IPE 300 (selon remarque ® du 
tableau 4.60) : 

A a = Act + (h a - 2f) d= 4 • 75 mm • 10.7 mm + (300 mm - 2 • 10.7 mm) 7.1 mm = 5190 mm 2 
II est possible de venfier que l'axe neutre se trouve bien dans l'ame du profile selon la condition exprimee 
au tableau 4.60 : 

*t A* 785 mm 2 t 

A a - Act = (h a -2t)d = (300 mm - 2 • 10.7 mm) 7.1 mm = 1980 mm 2 > — = n<;l — = 1540 mm 2 

n pls 1 

L'application des relations du tableau 4.60 correspondant a ce cas permet d'obtenir respectivement : 

Zb = 258 mm et Z b = 935 • 10 3 mm 3 . 
Le moment plastique M p \b de la section mixte vaut alors : 

M p ib = fya Z h = 235 N/mm 2 • 935 • 10 3 mm 3 = 220 • 10 6 Nmm = 220 kNm 
En sachant que M e ib = 171 kNm (exemple 4.13), le facteur de forme k de la section vaut alors 1.30, ce 
qui reste encore passablement supdrieur au facteur de forme du profile rndtallique seul. 

• Verification de la resistance en section : 

M d = 190kNm< ^^^ = 200 kNm 

ft 11 
La resistance a la flexion est done satisfaite. 
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4.7.5 Resistance a un effort tranchant 

II est en general admis dans le calcul des sections mixtes des poutres et des poteaux que la resistance 
a un effort tranchant est egale a celle de la section metallique. Ainsi, si cette derniere consiste en un 
profile lamind en double te sollicite dans le plan de l'ame (cas de la plupart des poutres et poteaux mixtes 
de batiment), la resistance Vr d I' effort tranchant sera donn^e par la relation suivante, identique a (4.29) : 



Dans le cas des dalles mixtes par contre, seul le beton rdsiste a l'effort tranchant (vol. 11). 

4.7.6 Resistance sous interaction d'efforts 

Les differents cas de resistance sous interaction d'efforts peuvent etre traitds en appliquant les mSmes 
principes de base que ceux 6nonc£s au paragraphe 4.6.1 pour l'etude de l'interaction d'efforts pour un 
profile lamine" en double te. Un calcul elastique ou plastique est alors possible, pour autant que les 
conditions suivantes soient respectees : 

• une section plane avant deformation reste plane apres deformation (calcul elastique seulement); 

• il y a, en tous les points de la section, equivalence entre les efforts interieurs et les contraintes 
(calcul elastique et plastique); 

• la contrainte doit rester en tous points infdrieure ou egale a la resistance (fy a >fys ou fc) des dif- 
ferents matdriaux (calcul elastique et plastique); 

• la deformation specifique (raccourcissement) du beton e c doit etre inferieure (calcul elastique) ou 
egale (calcul plastique) a la deformation specifique de rupture £qh — 3.5 %o, valeur correspondant a 
l'dcrasement du beton. 

Le respect de ces principes permet alors, en adoptant la meme demarche que celle decrite dans la 
section 4.6, d'effectuer un calcul elastique ou plastique de la resistance d'une section mixte soumise a une 
interaction d'efforts. Precisons cependant que l'interaction entre un effort tranchant et un autre type 
d'effort peut Stre r^solue de la mSme fa9on que pour le profile" metallique seul (§ 4.6.4 et 4.6.5) : la 
resistance au cisaillement V p i donn6e par (4.146) est independante d'un 6ventuel effort normal ou 
moment de flexion. Cela n'est toutefois valable que pour les profiles lamin£s du commerce; si on se 
trouve en presence d'un autre type de section, on se rdftrera au chapitre 12. Nous citerons pour terminer 
les tables SZS A3 qui donnent les relations completes permettant de calculer, pour un calcul elastique ou 
plastique, la resistance d'une section mixte soumise a la fois a un moment de flexion positif et a un effort 
normal de compression. 

References 

[4. 1] KOLLBRUNNER, C.F., B ASLER, K., Torsion /Application a I'Stude des structures, SPES, Lausanne, 1970. 
[4.2] CHEN, W.F., ATSUTA, T., Theory of beam-colomns / Vol. 2, Space behaviour and design, Mc Graw-Hill, 
New York, 1977. 

[4.3] BEZ, R., Diagrammes d'interaction de comieres mitalliques, ICOM Construction metallique, EPFL, 

Lausanne, 1983 (ICOM 1 1 1). 
[4.4] SZS A3, Poutres mixtes dans le batiment, SZS Centre Suisse de la construction metallique, Zurich, 1982. 
[4.5] SZS A3.1, Poutres mixtes dans le Mtiment / Fascicule complimentaire, SZS Centre Suisse de la construction 

metallique, Zurich, 1993. 



Vpl 




w 



(4.146) 



5 Elements flechis 




fiLgMENTS FL6CHIS 



171 



5.1 Introduction 

Les barres fl6chies sont parmi les Elements les plus couramment utilises en construction metallique. 
On les trouve dans tous les types de structures, oil elles constituent des 616ments porteurs principaux 
(traverses de cadre, poutres de toiture ou de plancher, par exemple) ou secondaires (pannes, filieres, etc.). 
Ces 616ments meritent done qu'on leur accorde une attention particuliere, car une bonne connaissance des 
diff6rents ph6nomenes qui leur sont lies est indispensable pour en assurer une conception et un dimen- 
sionnement corrects. 

Le but de ce chapitre est de permettre le dimensionnement d'un element fl6chi sur la base de la 
resistance en section examinee au chapitre 4. II est done oriente" vers un expose" des domaines dupli- 
cation ainsi que des principes de fabrication et de dimensionnement des elements fl6chis. Pour atteindre 
cet objectif, ce chapitre est structure de la maniere suivante : 

• Section 5.2. Les principes de dimensionnement des 61ements fl6chis sont d'abord rappeles en 
distinguant l'aptitude au service (deformations, vibrations), la s6curit6 structurale (resistance en 
section, voilement, deversement) et la security a la fatigue. 

• Sections 5.3 a 5.9. Les diff6rents types possibles d'616ments flechis sont ensuite presentes, en 
insistant essentiellement sur les notions relatives a leur domaine d'utilisation, a leur conception, a 
leur fabrication ainsi qu'a leur dimensionnement. Les elements ftechis illustres a la figure 5.1 sont 
successivement examines : 

- les profiles lamines (sect. 5.3), 

- les profiles avec semelles de renfort (sect. 5.4), 

- les poutres composees a Sme pleine (sect. 5.5), 

- les poutres ajourees (sect. 5.6), 

- les poutres a treillis (sect. 5.7), 

- les poutres mixtes acier-beton (sect. 5.8), 

- les 616ments a parois minces (sect. 5.9). 

Des phenomenes relativement complexes, tels que le deversement et le voilement, sont traites pour la 
premiere fois dans ce chapitre. Les bases th£oriques du deversement et du voilement sont donn£es 
respectivement dans les chapitres 11 et 12, pour ne pas alourdir la presentation faite ici. Dans le present 



Profile 1 Profit Poutre Poutre Poiitre Poutre mixte Element 

laming avec semelles composee ajouree a treillis acier-Wton a parois minces 

de renfort a ame pleine 




Fig. 5.1 Elements flechis examines dans ce chapitre. 
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chapitre, le dimensionnement des elements fiechis est effectu6 en admettant que ces phdnomenes de 
stabilite sont evites par des mesures appropriees. 

5.2 Principes de dimensionnement 

5.2.1 Aptitude au service 

La verification de l'aptitude au service a pour but, comme nous l'avons d6ja vu au paragraphe 2.3.1, 
de garantir un bon fonctionnement, une bonne durability et un bon aspect de l'ouvrage. Une telle 
verification peut se faire par le calcul en verifiant la relation g6nerale suivante (deja presentee au 
paragraphe 2.3.4) : 

f(S ser )<fii m (5.1) 

f(Sser) '• valeur calcul6e avec la sollicitation de service S ser 

film valeur limite convenue dans le plan d'utilisation ou ddfinie dans une norme 

Les deformations et les vibrations sont les principaux criteres pour lesquels (5.1) doit Stre v6rifiee par 
le calcul. Le principe de verification de l'aptitude au service avec ces deux criteres est deTini au para- 
graphe 2.3.4. Nous allons ici ne preriser que quelques notions permettant le calcul des deformations et 
des vibrations d'un element fiechi. 

Deformations 

La figure 5.2 montre schematiquement revolution de la deformation d'une poutre metallique : 

• On lui donne eventuellement d'abord une contrefleche w\ destinee a compenser la fleche due au 
poids propre, aux actions permanentes et eventuellement a une partie des charges variables. 

• Elle subit ensuite une deformation W2 due au poids propre de la structure porteuse et aux actions 
permanentes. Comme la contrefleche w\ n'est pas forcement egale a la deformation W2, la poutre 
ne sera en general pas horizontale a ce stade-la. 

• Durant la periode de service de la structure, une action variable de courte duree peut creer une 
deformation w^. C'est cette deformation qui doit etre verifi6e pour satisfaire les criteres de rigidite 
et de confort. 

II est important de preciser que la deformation due a la valeur de dimensionnement de la charge variable 
n'a pas d'importance, etant donne que celle-ci concerne l'etat limite ultime, qui est totalement different de 
l'etat limite de service. 

Etat initial Poids propre et Action variable 

actions permanentes 

Iter, court 

LTnnnnro IHIHIIUll 




Fig. 5.2 Deformations d'un element fiechi. 
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On se rdferera au tableau 2.7 pour les valeurs limites indicatives des fleches indiquees dans les 
nonnes SIA. Quant au calcul des deformations d'une poutre flechie, il nous a semble utile de regrouper 
ici quelques informations contenues dans differents ouvrages (par exemple [5.1] ou les tables SZS C4.1), 
a savoir : 

• les formules donnant la grandeur de la deformation verticale maximale de quelques systemes 
statiques elemeniaires pour des poutres a inertie constante (tab. 5.3) (attention cependant au fait 
que la position de cette deformation verticale n'est pas toujours a mi-travee, ce qui empeche, cas 
ech£ant, d'additionner les fleches maximales), 

• un abaque permettant d'6tablir la deformation verticale maximale d'une poutre continue, a inertie 
constante, uniformement chargee (fig. 5.4). 



Tableau S3 Deformation verticale maximale de quelques systemes statiques el6mentaires 

(poutres a inertie constante). 
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Vibrations 

Certains 616ments de construction, tels que des poutres ou des dalles soumises a des charges dyna- 
miques a caractere penodique, peuvent vibrer et nuire ainsi aux 616ments secondaires de la structure ainsi 
qu'a leurs utilisateurs (§ 2.3.4). II peut meme se produire des phinomenes de mise en resonance si une 
des frequences propres correspond a la frequence d'excitation. On doit done tenir compte du probleme 
des vibrations lors de la Verification de l'aptitude au service en evitant la mise en resonance, soit par un 
dimensionnement approprie' des elements, soit en prevoyant des dispositions de construction adequates 
(vol. 11). 

La relation generate permettant d'dtablir les frequences propres d'une poutre a inertie constante sur 
deux appuis est la suivante : 




(5.2) 



fi : frequence propre correspondant au /-eme mode de vibration [Hz] 

a,- : coefficient dependant du systeme statique et du mode de vibration (tab. 5.5) 

/ portee de la poutre [m] 

E : module d'61asticite [N/m 2 l 

J : inertie de la section de la poutre [m^] 

m : masse par metre courant de la poutre [kg/m] 
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0 0.05 0.10 0.15 0.20 0.25 



Fig. 5.4 Deformation verticale maximale d'une poutre continue, a inertie constante, uniformement chargee. 

Le tableau 5.5 contient les valeurs des coefficients a,- pour trois systemes statiques 616mentaires (tir6 de 
[5.2]). Cette derniere reference contient egalement des informations concernant le calcul des frequences 
propres d'autres types d'61ements de construction, notamment les dalles. 

Tableau 5.5 Coefficients a,- pour le calcul des frequences propres. 
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Les valeurs des frequences propres obtenues avec (5.2) sont finalement a comparer avec les fre- 
quences d'excitation de l'616ment de construction examine. La norme SIA 160 donne pour quelques types 
d'ouvrages les domaines de frequences propres qu'il est recommande d'eviter. 

5.2.2 Securite structural 

La verification de la securite structurale a pour but, comme nous l'avons deja vu au paragraphe 2.4.1, 
de garantir un niveau de security de la structure assurant la protection de vies humaines. Pour un element 
fiechi, cela revient par exemple a eviter une mine de l'616ment par epuisement de la resistance en section, 
par voilement ou par d6versement. Les conditions a satisfaire pour Eviter ces trois modes de mine sont 
examinees ci-apres. 

Resistance en section 

La resistance d'une section flechie est traitee en detail a la section 4.3 pour les cas de flexion simple et 
de flexion gauche. Cette resistance intervient directement dans la relation suivante, qui constitue en fait 
une application de (2.13) au cas d'une section flechie : 

M d < ~^ (5.3) 



M d 
Mr 
7R 



valeur absolue de la valeur de dimensionnement du moment M 
resistance ultime a la flexion (sect. 4.3) 
facteur de resistance (yn =1.1) 



Quand le moment de flexion varie le long d'un element, cela implique un effort tranchant (la 
resistance a un tel effort est examinee a la section 4.4). Un element fiechi doit done toujours etre verifie 
au cisaillement a l'aide de la relation suivante, semblable dans sa forme a (5.3) : 

V, , a (5.4) 

Vj : valeur de dimensionnement de l'effort tranchant V 
Vr : resistance ultime a l'effort tranchant (sect. 4.4) 

La figure 5.6 permet d'exprimer graphiquement les relations (5.3) et (5.4) pour un exemple de poutre 
flechie. Elle appelle les remarques suivantes concernant la verification de la resistance en section d'un 
element fiechi : 

• une poutre metallique de section constante presente des resistances ultimes a la flexion ou a 
l'effort tranchant, qui sont constantes sur toute sa longueur (contrairement a une poutre en beton 
dont on peut adapter la resistance a l'enveloppe des efforts interieurs en modifiant le taux 
d'armature); 

• selon le type de section de l'eiement fiechi, il est eventuellement necessaire de verifier l'interaction 
entre le moment de flexion et 1'effort tranchant (§ 4.6.3). 
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VrITr 



Fig. 5.6 Verification de la resistance en section d'un element flechi. 



Les relations (5.3) et (5.4) sont valables quel que soit le type de calcul effectue (PP, EP, EE ou EER) 
(§ 2.6.3). Dans la suite de ce chapitre, nous avons admis qu'on appliquait en general le calcul EP. Les 
principales exceptions a cette rfcgle sont les suivantes : 

• pannes et filifcres : calcul PP possible a condition que les deformations (aptitude au service) ne 
soient pas trop grandes (vol. 11); 

• cadres ductiles destines a reprendre dans les batiments des efforts de seisme : calcul PP avec 
verification des deformations (vol. 1 1); 

• poutres composees a ame pleine : calcul EP, EE, voire EER selon l'eiancement des elements 
composant leur section transversale (sect. 5.5); 

• elements a parois minces : calcul EER (sect. 5.9). 

Voilement 

Le phenomfcne du voilement, traite en detail au chapitre 12, se manifeste lorsqu'un element plan 
comprime se derobe sous l'effet de cette compression, qui peut etre due a un effort normal ou a une 
contrainte normale dans une partie de section soumise a un moment de flexion. Le voilement est un 
phenomene d'instabilite locale, contrairement au deversement (voir ci-aprfcs), qui est un phenomene 
d'instabilite plus global. 

Le voilement peut cependant £tre evite si les parties comprim6es de la section ne sont pas trop 
elancees (par eiancement, on comprend ici le rapport entre la largeur ou la longueur de l'eiement et son 
epaisseur), ou si des raidisseurs sont disposes judicieusement. Le chapitre 12 contient la theorie de base 
necessaire a la verification de telles conditions. II nous a sembie utile de reprendre, dans le tableau 5.7, 
les valeurs des elancements limites des elements comprimes d'une section bisymetrique sollicitee en 
flexion pure donnees dans le tableau 12.20. Cela permet de mettre en evidence le fait que les valeurs des 
elancements limites dependent de la nuance d'acier et du type de calcul effectue. 

Precisons qu'il est possible de demontrer (exemple 5.1), sur la base des valeurs contenues dans le 
tableau 5.7, que tous les profiles laminds en double te respectent les conditions necessaires pour un calcul 
PP, sauf les HEA 180 a 340 en Fe E 355, pour lesquels il faut se limiter a un calcul EP. Si les conditions 
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Tableau 5.7 Elancements limites d'une section bisymetrique sollicitee en flexion pure. 
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d'elancement pour un calcul EE ne sont pas satisfaites (par exemple pour des poutres composees a ame 
pleine ou des elements a parois minces), il faut alors faire un calcul EER, en tenant compte d'une section 
reduite. On se referent pour cela aux sections 5.5 et 5.9 ainsi qu'au volume 12. 

Dans la suite de ce chapitre, on admet qu'on est en presence d'un element flechi dont l'eiancement des 
differentes parties comprimees de la section est tel que le voilement local ne peut pas se produire. 

Deversement 

Le pbinomene du deversement, traite en detail au chapitre 11, se manifeste lorsqu'un element fldchi 
selon son axe fort n'est pas tenu lateralement; la partie comprimee de sa section peut alors 6ventuellement 
se ddrober. Un tel phenomene peut en quelque sorte etre assimiie au flambage de la partie comprimee de 
la section entre deux points d'appui lateYaux. 

Le deversement ne peut cependant avoir lieu que si la longueur de deversement lj) (definie au 
chapitre 1 1) est superieure a la longueur critique de deversement l cr . Cette derniere depend de la nuance 
d'acier, du diagramme des moments entre les deux points d'appuis lateraux, ainsi que de la rigiditd de la 
section. La norme SI A 161 permet d'6tablir la longueur critique de deversement l cr selon le type de calcul 
effectud avec les relations suivantes, valables pour des profiles en double X6 symdtriques lorsque 
NdWpl'yti) 2 0.15: 



calcul EE : l cr = 3.0^^1-^-^ (5-5 a) 

calcul EP : l cr = 2.7i z ^l - ^ \pj (5.5 b) 

/ cr = 2.0/ z (l-fv,)J|>1.35/ Zi || (5.5c) 



calcul PP 



h : 
V ■ 



rayon de giration par rapport a l'axe de faible inertie 

rapport, pour le troncon examine, entre le plus petit moment d'extremitd et le plus grand (avec 
leurs signes) (y= Mmin^max) 



178 



DIMENSIONNEMENT D'&JaMENTS 



Le tableau 5.8 contient les valeurs de / cr /i z obtenues avec (5.5) pour des diagrammes de moments 
correspondant a y= -1.0, 0 et + 1.0. Ces valeurs numeriques permettent de se faire rapidement une idee 
de l'eventuelle influence du deversement sur la resistance d'un element flechi. 



Tableau 5.8 Rapport l cr Ji z obtenu avec (5.5). 



M, 



Nuance 
d'acier 




_n IP" 


= -1.0 


IHllmnw m 


=0 


mil 


Ilk 


=+1.0 












pp 


EP 


EE 


pp 


EP 


EE 


pp 


EP 


EE 


FeE235 


99.6 


121 


134 


59.8 


80.7 


89.7 


40.4 


40.4 


44.8 


FeE275 


92.1 


112 


124 


55.3 


74.6 


82.9 


37.3 


37.3 


41.5 


FeE355 


81.1 


98.5 


109 


48.6 


65.7 


73.0 


32.8 


32.8 


36.5 


FeE460 


71.2 


86.5 


96.1 


42.7 


57.7 


64.1 


28.8 


28.8 


32.0 



La yaleur de dimensionnement du moment de flexion (M</) est souvent infeneure, sur le troncon 
considere, a la valeur de dimensionnement de la resistance (Af^//))}). Cela provient du fait que le profile 
choisi dans les tables a une resistance legerement superieure a celle effectivement requise. La norme 
SI A 161 permet dans ce cas de multiplier la valeur de la longueur critique de deversement, obtenue avec 
(5.5) ou avec le tableau 5.8, par le facteur suivant : 




(5.6) 



La comparaison entre la longueur de deversement Id et la longueur critique de deversement l cr 
(eventuellement corrigee avec le facteur ci-dessus) permet de distinguer les deux cas suivants : 

• Si Id > l cr , le deversement est determinant. La verification de la securite structurale doit done se 
faire avec la relation suivante : 

M d . ^ (5.7) 
Md : valeur absolue de la valeur de dimensionnement du moment M 

Md : moment de deversement etabli selon la theorie exposee au paragraphe 11.3.3 ou avec les 
tables SZSC4.1 

• Si Id ^ len l e deversement n'est pas determinant. La verification de la securite structurale est alors 
a faire avec (5.3), que nous rappelons ici : 



(5.8) 
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Dans la suite de ce chapitre, nous admettons etre en presence d'un element flechi pour lequel le dever- 
sement n'est pas determinant. 

L'Eurocode 3 (§ 5.5.2) ne definit pas de longueur critique qui permette d'tvaluer rapidement si le 
deversement est determinant ou non, mais utilise £our cela la notion d'elancement reduit Xjjr.ll n'est 
pas necessaire de tenir compte du deversement si Xlt^ 0.4. 

5.2.3 Securite a la fatigue 

Les elements flechis soumis a des charges variables repetees (comme par exemple les ponts roulants 
et les ponts routiers ou ferroviaires) doivent etre dimensionnes afin d'eviter tout risque de formation de 
fissures dues a la fatigue. La figure 5.9 montre un exemple de sollicitation variable dans le temps pouvant 
entrainer des fissures de fatigue. 



La theorie relative au phenomene de la fatigue est traitee en detail au chapitre 13. Nous nous 
contenterons de citer ici les parametres auxquels il faut preter attention, car ils influencent directement la 
duree de vie d'un detail de construction en acier : 

• la difference de contrainte Aa est l'un des parametres importants, car la duree de vie d'un detail de 
construction est inversement proportionnelle (a une puissance 3) a la difference de contrainte; 

• la concentration de contrainte est egalement un parametre important, qui depend du changement 
de geomefrie du detail de construction examine; 

• les contraintes risiduelles de traction diminuent la duree de vie d'un detail de construction; com- 
me tous les details soudes pr6sentent des contraintes risiduelles, l'influence de ce parametre, 
moins important que les deux premiers, est comprise dans la classification des details de cons- 
truction; 

• la nuance d'acier peut avoir une faible influence, qui a cependant tendance a devenir negligeable 
dans les constructions souddes. 



5.3 Profiles lamines 

53.1 Domaine d'application 

Le domaine d'application des profiles lamines en tant qu'61ements flechis est tres large (vol. 11), 
surtout dans le domaine des halles (traverses, pannes et filieres) et dans celui des batiments (sommiers, 
solives). La figure 5.10 donne une idee des principaux types de profiles lamines utilises en flexion. 




Fig. 5.9 Exemple de sollicitation a la fatigue. 
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IPE 



^/ <l/ <l/ / 

HEA HEB HEM RHS UNP 

Fig. 5.10 Principaux types de profiles lamines utilises en flexion. 




LNP 



Le choix du type de profile lamind depend de nombreux criteres. Nous en donnons ci-apres une liste 
non exhaustive : 

• le deversement est important car les profiles lamines en double t6 sont particulierement sensibles a 
leur rapport I z /I y ; pour une meme resistance en section, un profile IPE presente de ce fait une 
moins bonne resistance au deversement qu'un profile HEA, HEB ou HEM; 

• la deformation est directement proportionnelle a l'inertie du profile, qui est un parametre qui 
n'intervient pas lors de la verification de sa securite structurale; 

• le poids par metre a une influence sur le prix de l'eiement, ainsi qu'eventuellement sur son principe 
de montage; 

• la hauteur du profile peut etre determinante lorsqu'il s'agit de limiter son encombrement. 



5.3.2 Dimensionnement 

Dans le cas d'un profile lamine flechi, la resistance ultime a la flexion Mr est donnee par les relations 
suivantes (deja introduites a la section 4.3), selon que Ton effectue un calcul elastique ou plastique de la 
resistance : 

calcul elastique : Mr = M e i = f y W , (5.9) 

calcul plastique : Mr = M p i = f y Z (5.10) 

La resistance ultime a l'effort tranchant Vr est quant a elle donnee par l'equation ci-apres, deja in- 
troduite a la section 4.4 : 

Vr = V p i = T y A w = &=A W (5.11) 

Le dimensionnement d'un profile lamine flechi se fait en verifiant l'ensemble des points mentionnes a 
la section 5.2, a savoir : 

• l'aptitude au service (deformations et vibrations), 

• la resistance en section a la flexion et a l'effort tranchant (en appliquant (5.3) et (5.4)), 

• le voilement (non determinant pour les profiles lamines en double te en cas de calcul EP), 

• le deversement, si la longueur de deversement lj) est supeneure a la longueur critique de de- 
versement l cr . 
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Exemple 5.1 Dimensionnement d'une poutre constitute d'un profile laming 

Soit une poutre continue sur quatre appuis distants de 5 m, telle que representee a la figure 5.11. Elle doit 
reprendre une charge uniformdment r6partie q dont les valeurs de dimensionnement et de service de courte 
durde valent respectivement q d - 8.3 kN/m et q S er,court - 3 -0 kN/m. 

Dimensionner cette poutre sachant qu'il s'agit d'un profile' lamind en double td en acier Fe E 235, dont la 
semelle superieure est appuyee lat£ralement tous les 1.25 m. 



111111111111111111111111111111 



4x 1250 




appuis lateraux de la 
semelle superieure 



M d [kNm] 



V d [kN] 



Fig. 5.11 Poutre continue constitute d'un profile lamine en double te\ 



Calcul des soliicitations 

Un calcul eiastique des soliicitations donne sur les appuis interm6diaires les valeurs suivantes : 
M imax = 0.1 q d l 2 = 0.1 • 8.3 kN/m • (5 m) 2 = 20.8 kNm 
Vd,max = 0.6 q d I = 0.6 • 8.3 kN/m • 5 m = 24.9 kN 

Dimensionnement a la flexion 

La resistance a la flexion n6cessaire est d6termin6e a partir de (5.3), avec Mr = M p i (calcul plastique de 
la resistance) : 

M ^Mei 4^1 s 7 ^ yR M d,max 1.1 ; 20.8 • 10 6 Nmm - 3 

d ' maX Yr ~ Yr ' ~~fy = 235N/mm 2 = 97 4 " ^ 

On peut ainsi choisir par exemple entre les profiles suivants : 

• IPE 160 (Zy = 124 • 10 3 mm 3 , m = 15.8 kg/m, M pl = 29.1 kNm, i z = 18.4 mm); 

• HEA 120 (4=119- 10 3 mm 3 , m = 19.9 kg/m, M pl = 28.0 kNm, i z = 30.2 mm). 

Dans le cas ou Ton cherche a avoir une structure legere, le choix se portera sur un profile IPE 160. Par 
contre, si la hauteur de construction est limitee, on sera plutdt amend a choisir un profile HEA 120, ce que 
Ton fera dans cet exemple. 

Verification a reffort tranchant 

La resistance ultime a reffort tranchant Vr est obtenue avec (5.1 1) : 

V R = ^=A W = 235 N / mm2 • 530 mm 2 = 71.9 • 10 3 N = 71.9 kN 
"V3 "V3 
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On peut alors s'assurer que la verification a l'effort tranchant est satisfaite en appliquant (5.4) : 

Vr 719kN 
Vdmax = 24.9 kN < — = 1L pf- = 65.4 kN 
ft 11 

On remarquera que l'effort tranchant n'est generalement pas determinant par rapport a la flexion, lorsque 
la portee d'une poutre constituee d'un profile laming en double te est superieure a environ 4 m. 

Voilement 

On doit verifier que les eiancements de la section retenue sont inferieurs a ceux donnds dans le ta- 
bleau 5.7. Pour un profile HEA 120 en acier Fe E 235 et pour un calcul EP, on a : 

c 60 mm _ . „ ,„ b 106 mm ■„ 

- = -= = 7.5 < 13 et -: = = 21.2 < 90 

t 8 mm a 5 mm 

Cela confirme que la section du profile HEA 120 n'est pas sujette au voilement. On remarquera que ceci 

est egalement le cas pour tous les profiles laminds des series IPE, HEA, HEB et HEM, sauf lors d'un 

calcul PP avec des profits HEA 180 a 340 en acier Fe E 355. 

Deversement 

Pour savoir si le deversement est determinant, il faut comparer la longueur de d6versement l D (en 
l'occurrence 6gale a la distance entre les appuis lat6raux de la semelle supeneure, soit 1250 mm) a la 
longueur critique de deversement l cr 

En examinant le diagramme des efforts int6rieurs, on constate que deux troncons sont a verifier. II s'agit 
du troncon de la travee de rive correspondant aux moments de flexion positifs les plus grands (tronfon 1), et 
celui au voisinage de l'appui B sur la travee inteiieure (troncon 2). Leur longueur de deversement respective 
est etablie pour un calcul EP au tableau 5.12, en tenant compte de la correction possible avec (5.6) etant 
donn6 que Ton a partout Md < M p ily R . 



Tableau 5.12 Determination de la longueur critique de deversement. 





Md,min 
[kNm] 


Md,max 
[kNm] 


M d,min 
V ~ M d,max 


/cr (5.5 b) 
[mm] 


correction 
(5.6) 


[mm] 


Troncon 1 


14.3 


15.6 


0.92 


1320 


1.28 


1690 


Tronc on 2 


- 1.2 


-20.8 


0.06 


2360 


1.11 


2620 



On peut constater que le troncon 1 est determinant et que le profile HEA 120 choisi prec6demment est 
suffisant (f cr > l D = 1250 mm). Si l'on avait choisi le profile IPE 160, on aurait eu l cr = 1050 mm < l D . Ceci 
montre que la presence d'appuis lateraux pour l'aile comprimee ne suffit pas a eiiminer automatiquement le 
risque de deversement dans le cas d'un profile lamine fiechi. 

Aptitude au service 

II s'agit ici de verifier que la fleche W4, sous l'effet de la charge de service de courte duree, reste inf£- 
rieure a la valeur limite w; (m donnee au tableau 2.7, a savoir, dans le cas ou la poutre est un element porteur 
secondaire (panne) : 

I 5000 mm „ 
*v 4 S w lim = 2(X) = 200 = 25 mm 

La valeur de la fleche maximale sous l'effet de q se r,court P^ 1 6tre obtenue a l'aide de la figure 5.4. Avec 
/ = 6.06 • 10 6 mm 4 , = 0 et Mglql 2 = 0. 1 (travee de rive), on obtient W4 = 10 mm < w;, m = 25 mm. Le 
critere d'aptitude au service est ainsi satisfait. 

Precisons encore qu'il faudrait egalement determiner la deformation due au poids propre, afin de verifier 
si la mise en ceuvre d'une contrefleche etait necessaire. 



fiLfiMENTS FlJCHIS 



183 



5.4 Profiles avec semelles de renfort 

5.4.1 Domaine d'application 

Dans certains cas (travee de rive d'une poutre continue, travee plus grande que les autres, limitation de 
la hauteur de construction, etc.), il peut s'averer necessaire de renforcer un profile dans la zone ou les 
moments de flexion sont maximaux. Ce renforcement peut etre obtenu par une ou deux semelles de 
renfort soudees de facon continue sur l'une ou l'autre des ailes du profile (fig. 5.13). 




Fig. 5.13 Profile avec semelles de renfort. 



Remarquons que Ton procede generalement a un renforcement symetrique, car c'est ce qui permet 
d'augmenter au mieux la resistance du profil6 tout en ne modifiant pas la position de son axe neutre. II est 
cependant parfois necessaire de renforcer davantage l'aile comprimee du profile, afin d'eviter des 
problemes de deversement. Quel que soit le type de renforcement effectue, il y a lieu d'dtre particu- 
lierement attentif a la resistance a la fatigue des semelles de renfort soudees. 

On examine dans la suite de cette section le cas de renforcement le plus frequent, a savoir le 
renforcement sym&rique avec des semelles de renfort soudees sur les ailes du profile. Pour les autres 
types de renforcements (non symetriques, par utilisation d'autres sections, etc.), le principe du rai- 
sonnement effectue ici s'appliquerait toutefois egalement. 

5.4.2 Dimensionnement de la semelle de renfort 

Avec l'hypothese d'une plastification totale de la section renforcee de la poutre, la force F sem reprise 
par chacune des semelles de renfort vaut : 

Fsem = fy ^sem hem (5.12) 

f y : limite d'elasticit6 de l'acier de la semelle de renfort 
b sem : largeur de la semelle de renfort 
hem '• ^paisseur de la semelle de renfort 
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En d^finissant le moment plastique que peuvent reprendre les semelles de renfort par 

Mpl.sem = F sem a = F sem (h + t sem ) (5.13) 

a : distance entre le centre des semelles de renfort (fig. 5. 14) 
h : hauteur du profile' (fig. 5.14) 

la resistance a la flexion de la poutre renforcee avec les semelles de renfort vaut alors M p i + Mpi tSem . La 
verification de la poutre peut done se faire avec les relations suivantes, selon que Ton se trouve dans la 
zone renforcee ou non : 

M i 

zone non renforcee : Ma < — ^ (5.14 a) 

YR 

zone renforcee : M d < M Pl + M P^ (5 . 14 b) 

YR 



Mpi 

Mplsem 



valeur absolue de la valeur de dimensionnement du moment de flexion M 
moment plastique de la poutre non renforcee 
moment plastique des semelles de renfort 



5.4.3 Longueur de la semelle de renfort 

La longueur theorique lo(fig. 5.13) des semelles de renfort est d&erminee par l'enveloppe des 
moments de flexion. Cette longueur doit Stre augmentee d'une distance Al afin d'assurer l'introduction de 
la force F sem reprise par chacune des semelles de renfort. Cette introduction de force se fait a l'aide d'un 
flux de cisaillement v dont la resultante est 6gale a F sem (fig. 5.14). La longueur totale de la semelle de 
renfort vaut ainsi (pour un cas sym^trique) : 

l sem = lQ + 2Al (5.15) 




Fig. 5.14 Longueur additionnelle de la semelle de renfort. 
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La soudure est a dimensionner sur la base des indications donnees au chapitre 7, de facon a ce qu'elle 
puisse transmettre la force F sem . La longueur de soudure a considerer est egale a b sem + 24/, avec b sem 
en gen6ral different de la largeur 2c de la poutre. 

Exemple 5.2 Dimensionnement d'une poutre constitute d'un profile avec semelles de renfort 

Soit la poutre continue dimensionnde dans l'exemple 5.1. En plus de la charge uniformement repartie q 
(valeur de dimensionnement q d = 8.3 kN/m), pour laquelle elle a 6t6 dimensionnee, on supposera que cette 
poutre doit supporter une charge concentree Q (valeur de dimensionnement Q d = 32 JcN), appliquee au 
milieu de la trav6e de rive (fig. 5.15). Pour des raisons pratiques, on gardera le mime profile' lamin£ que celui 
choisi dans l'exemple 5.1, a savoir un HEA 120 en Fe E 235. La poutre devra done Stre renforcee sur une 
certaine longueur par des semelles de renfort souddes sur les ailes du profile. 

Dimensionner ces semelles de renfort en admettant que le d6versement de la poutre est emp&h6 par des 
dispositions de construction adequates. 




Fig. 5.15 Poutre continue constitute d'un profile avec semelles de renfort. 
Calcul des sollicitations 

Un calcul 61astique des sollicitations permet d'6tablir que la section a mi-trav6e de la trav6e de rive est 
dgterminante dans le cas de cet exemple. Les efforts a considerer sont done les suivants : 

• Moment de flexion maximal en travee de rive : 

Md,l = 0.075 q d l 2 + 0.2Q d l= 0.075 ■ 8.3 kN/m ■ (5 m) 2 + 0.2 • 32 kN • 5 m = 47.6 kNm 

• Moment de flexion et effort tranchant sur 1'appui B : 

M d,B = 0.1^/ 2 + 0.1 Q d l = 0.1 -8.3 kN/m (5m) 2 + 0.1 -32kN-5m = 36.8 kNm 
V^b = 0.6q d l + 0.6Q d = 0.6 • 8.3 kN/m • 5 m + 0.6 ■ 32 kN = 44.1 kN 

Dimensionnement des semelles de renfort 

II s'agit de determiner la resistance en flexion suppleinentaire M p i yS em necessaire pour reprendre la charge 
concentree. La section des semelles de renfort peut Stre 6tablie a partir de la verification suivante (5.14b) : 

M d < Mp/ + Mp/|jem , d'ou M pliSem > -mMa-Mpi 
avec M p i = f y Zy = 235 N/mm 2 • 1 19 • 10 3 mm 3 = 28.0 ■ 10 6 Nmm = 28.0 kNm 
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La sollicitation maximale correspondant dans cet exemple au moment de flexion dans la travee de rive, 
on a done : 

M p i S em * 1-1 -47.6 kNm -28.0 kNm = 24.4 kNm 
Comme la largeur de la semelle est limitee par celle des ailes du profile' (2c = 120 mm pour un HEA 120) 
moins la largeur des deux soudures lat6rales, on choisira par exemple b sem = 100 mm et t sem = 10 mm. Le 
moment plastique des semelles de renfort peut etre 6tabli a partir de (5.13) : 

Mpl t sem = Fsem (H + hem) = fy ^sem hem (™ + hem) 

Mpi, se m = 235 N/mm 2 • 100 mm ■ 10 mm (1 14 mm + 10 mm) = 29.1 kNm > 24.4 kNm 
Les dimensions sont done suffisantes et on choisira comme semelles de renfort des FLA 100 • 10 en acier 
FeE235. 



Longueur des semelles de renfort 

La longueur des semelles est donnee par (5.15), soit l sem = Iq + 2 Al. La longueur theorique Iq peut Stre 
dlduite du diagramme des moments de flexion de la figure 5.15. En admettant que la semelle couvre le 
moment de flexion supplemental en travee de rive et sur l'appui interm6diaire, on obtient Iq = 4500 mm. 
Quant a la longueur d'introduction Al, elle est fonction des dimensions des semelles de renfort et du cordon 
d'angle les reliant a l'aile. La force maximale devant etre transmise vaut dans ce cas (5.12) : 

Fsem = fy b sem hem = 235 N/mm 2 • 100 mm • 10 mm = 235 ■ 10 3 N = 235 kN 
Sur la base des indications du chapitre 7, on choisira un cordon d'angle a = 4 mm, ce qui necessite une 
longueur totale de soudure 2AI + b sem = 280 mm, d'oii une longueur d'introduction Al = 90 mm. La longueur 
totale de la semelle vaut done (5. 15) : 

l sem = l 0 + 2Al = 4500 mm + 2 • 90 mm = 4680 mm 



Verification a 1 'effort trenchant 

n faut egalement vdrifier que l'effort tranchant, dont la valeur est supeiieure a celle de l'exemple 5.1, 
puisse bien etre repris par Time du profile, dont la resistance ultime ne change pas (a savoir V p i = 71.9 kN). 
On peut s'assurer que ceci est bien le cas en effectuant la verification suivante (5.4) : 

V dB = 44.1 kN < ^ = = 65.4kN 



5.5 Poutres compos^es a ame pleine 

5.5.1 Domaines d'application et fabrication 

La section d'une poutre compos6e a ame pleine est constitu6e de fers plats et/ou de toles soud6s de 
maniere a obtenir une section en double te. La difference fondamentale entre une telle poutre et un profile 
lamine est que Ton peut obtenir des sections sur mesure, ce qui se traduit par un gain de poids par rapport 
aux profile's disponibles. On peut par exemple adapter la section d'une poutre composee a ame pleine de 
fafon a : 

• obtenir une hauteur de poutre superieure a celle des profiles lamin6s, 

• cr6er une poutre a hauteur variable, 

• r^aliser des sections monosym^triques (semelles sup6rieure et infirieure diffirentes), 

• adapter les dimensions des semelles (epaisseur et largeur) aux moments de flexion, 

• adapter l'6paisseur de l'ame a l'effort tranchant, 

• utiliser des aciers de nuances differentes pour l'ame et les semelles (sections hybrides), 

• combiner ces differentes possibilitds (fig. 5.16). 
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Remarquons que Ton utilise pour les poutres composles a fime pleine la notion de semelle en lieu et place 
de la notion d'aile, habituellement utilise pour les profiles laminds en double te\ 



36 000 



47 000 



36 000 



8 

V) 


8 

m 




8 


H 

-i 


20 


25 


60 1 


20 




12 


14 


16 


14 


.1 1 

1 


30 


40 


60 1 


30 


-i — i 



8 



Largeur de la 
semelle superieure 



Epaisseurs 
des semelles 
et de l'fime 



Largeur de la 
semelle inf6rieure 



A-A 
=■500-20 



B-B 

= 600-60 



■600-30 



'800-60 



C-C 
= 500-20 











12 






A. 





10 



■700-30 



Fig. 5.16 Exemple de poutre composee a ame pleine d'un pont route, avec repartition de la madere. 



Les poutres composdes a ame pleine s'utilisent essentiellement pour les grandes portees et les 
charpentes lourdes (industrie), la ou les solicitations depassent la resistance des profiles lamines, ou 
lorsque l'emploi de ceux-ci conduirait a une trop mauvaise utilisation de la matiere. La main-d'oeuvre 
necessaire a leur fabrication est en rapport avec la complexity des elements. L'utilisation de bancs de 
soudage automatique permet neanmoins de require considerablement la main d'oeuvre, de telle sorte que 
l'emploi de poutres composees a ame pleine s'avere parfois competitif 6galement dans le batiment (effet 
de serie). 

Mentionnons egalement, dans la categorie des poutres composees a ame pleine, le cas particulier des 
poutres en caisson (fig. 5.17). Ce type de section est utilisl pour des poutres de tres grande portee ou 
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Fig. 5.17 Exemple de section transversale d'une poutre en caisson. 
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pour des elements sollicites simultandment en flexion et en torsion (ponts courbes, ponts roulants, 
portiques, etc.). Des exemples concrets de telles applications sont pr6sentes dans les volumes 1 1 et 12. La 
realisation des caissons demande un travail de main-d'ceuvre tres important. Le coflt de fabrication de 
telles poutres est done sensiblement plus 61ev6 que celui des poutres composees a Sme pleine; e'est 
pourquoi leur application est reservee aux structures importantes pr^sentant des conditions de sollici- 
tations particulieres. 

Les semelles ont ordinairement une largeur pouvant aller jusqu'a 800 mm (1200 mm pour les grands 
ponts) et une 6paisseur variant entre 10 et 60 mm (jusqu'a 140 mm pour les grands ouvrages). La 
variation de section des semelles peut etre obtenue en choisissant des fers plats differents (en epaisseur 
et/ou en largeur). Pour des poutres composers a ame pleine de grande hauteur, l'ame devient rapidement 
tres elancee; on doit alors souvent la rigidifier au moyen de raidisseurs verticaux et horizontaux. 

Ajoutons que des aciers a haute limite d'eiasticite sont parfois utilises pour rdaliser des poutres 
composees a ame pleine afin de reduire l'epaisseur des toles utilisees. Cela permet de r^aliser des sou- 
dures moins importantes (temps de soudage moins grand) et de meilleure qualite* (§ 7.2.4). 

L'elancement des poutres composees a ame pleine (rapport entre la hauteur h et la portee I) varie selon 
le type de structure et rimportance des charges. Pour avoir une idee de la hauteur d'une telle poutre, on 
peut utiliser, pour un prddimensionnement, les valeurs d'eiancement suivantes : 



poutre tres fortement chargee (voie de roulement de ponts roulants lourds) 
poutre de pont-rail 

poutre de charpente (halles, batiments) 
poutre de pont-route 



hll= 1/7 a 1/12 
h/l= 1/12 a 1/20 
hJl = 1/15 a 1/25 
hll = 1/20 a 1/30 



5.5.2 Principes de dimensionnement 

En ce qui concerne la verification de Vaptitude au service, les calculs sont conduits de maniere 
analogue a ceux effectu^s pour les poutres constitutes de profiles laminds. Les limitations de fleches 
deTmies dans le tableau 2.7 sont aussi applicables a ce type de poutre. 

La verification de la securite structural est quant a elle fortement influencee par l'elancement des 
differents elements composant la section transversale de la poutre. En effet, il n'est generalement 
pas possible d'atteindre la plastification totale de la section des poutres composees a ame pleine, car 
la resistance ultime est limitee par des criteres de stability de la partie comprimee de la section 
(voilement). Des calculs PP ou EP ne sont done en general pas possibles avec ce type de section. 
L'application d'un calcul EE se verifie en contrdlant d'abord les eiancement limites donnes au tableau 
5.7. Si ces eiancements sont respectes, on peut tenir compte, pour le calcul de la resistance, de la 
section complete de la poutre (fig. 5.18(a)) et effectuer ainsi un calcul EE. S'il ne le sont pas, un calcul 
EER est alors necessaire, en tenant compte d'une section reduite de la partie comprimee de la poutre 
(fig. 5.18(b)). 

La section reduite est determinee sur la base d'une largeur efficace c e fde la semelle comprimee ou b e f 
de la partie comprimee de l'Sme, pour tenir compte de la repartition reelle non lineaire des contraintes 
(fig. 5.18(b)). L'etablissement de la resistance ultime a la flexion et au cisaillement de ce type de poutre 
est analyse de maniere plus detaillee dans le volume 12. Nous nous contenterons d'apporter ici encore les 
precisions suivantes : 

• si le deversement de la poutre s'avere determinant < l cr ), la conrrainte maximale f y indiquee a 
la figure 5.18 devrait Stre remplacee par la conrrainte de deversement ojy. 
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a 



(a) Section complete, calcul EE. (b) Section rfiduite, calcul EER. 

Fig. 5.18 Sections complete et r6duite d'une poutre composee a ime pleine. 

• la verification de l'effort tranchant est a faire, de facon analogue a un profile" laming, avec une aire 
de la section d'ame egale a A w = b d = (h - 1) d (pour une poutre bisymdtrique). 



5.5.3 Dimensionnement de la liaison entre Tame et les semelles 

La liaison (soudure) entre l'ame et les semelles superieure et inf6rieure de la poutre composed a ame 
pleine doit transmettre entre ces elements un effort rasant v. La figure 5.19 montre un 616ment de poutre 
de longueur dx. L'equilibre de la semelle est assure si v dx = dN. 

La theorie elastique de la resistance des materiaux nous donne : 




(5.16) 



N : effort normal 

M : moment de flexion 

Sf : moment statique de la semelle (superieure ou inferieure) par rapport a l'axe neutre de la section 
totale 

/ v : inertie de la section totale 



En deiivant (5.16) par rapport a dx, on peut ecrire, sachant que dMIdx = V : 

VS f 



dN = ~ r L dx (5.17) 



V : effort tranchant 
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Compte tenu du fait que dN = v dx, l'effort rasant par unite de longueur v s'exprime par la relation 
suivante : 



VS f 
v = — J 

'y 



(5.18) 



mTT T T 




N semelle N + dN 




dx 



Fig. 5.19 Calcul de 1'effort rasant du a l'effort tranchant. 

La relation (5.18) donne l'effort rasant par unite de longueur qui doit Stre transmis par la soudure entre 
l'ame et les semelles. II faut cependant dire que la soudure necessaire pour reprendre un tel effort est en 
general plus faible que celle necessaire pour des raisons constructives (chap. 7). 

Exemple 5.3 Dimensionnement d'une poutre composee a ime pleine 

Soit une poutre continue sur quatre appuis distants de 20 m, telle que representee a la figure 5.20. II s'agit 
d'une poutre composee a Sme pleine, sollicitee par une charge uniform6ment repartie q dont les valeurs de 
dimensionnement et de service de courte duree valent respectivement q d = 39 kN/m et q S er,court = ^ kN/m. 

Dimensionner cette poutre en admettant que le deversement est empeche par des dispositions de 
construction adequates, et en tenant compte du fait que, pour des raisons pratiques, sa hauteur doit etre 
limitee a 500 mm (il s'agit d'une panne) et que le delai de livraison doit etre tres court. 



FeE355 



20 000 | 20 000 | 20000 | 



Fe E 355 




Fig. 5.20 Poutre composee a ame pleine. 



Calcul des sollicitations 

Un calcul elastique des sollicitations permet d'etablir que les sections sur les appuis intermediaires sont 
determinantes. Les efforts a considdrer sont done les suivants : 
M d = 0.l q d l 2 = 0A ■ 39 kN/m • (20 m) 2 = 1560 kNm 
V d = Q.6q d l = 0.6 ■ 39 kN/m • 20 m = 468 kN 
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Dimensionnement des semelles 

Si Ton admet que les semelles reprennent la totalite du moment de flexion, leur resistance est venfiee par 
la relation suivante : 

M d < ^ , avec M pl =f y A f b =f y -2ct(h-t) 

Etant donnd l'importance des sollicitations, on prendra une nuance d'acier Fe E 355. En choisissant une 

epaisseur / = 30 mm, la largeur minimale des semelles est de : 

-YrMa 1.1 ■ 1.56 • 10 9 Nmm 

2c> = ~ ; r = 343 mm 

f y t(h-t) 355N/mm 2 -30 mm (500 mm - 30 mm) 

On choisit done pour chacune des semelles un fer plat FLB 350 • 30. 

On venfie aisement que l'elancement clt des semelles satisfait la condition d'elancement necessaire pour 
un acier Fe E 355 et un calcul EP (tab. 5.7) : 
c 350 mm / 2 

7 = loisr = 58 2 11 

Dimensionnement de Time 

Comme l'effort tranchant est totalement repris par l'ame, on peut verifier sa resistance avec la relation 
suivante, en admettant un acier Fe E 235 : 

V d < — , ou V R =z v A w = T Y (h-t)d et Ty= ^= = 235N ^ am2 = i35N/mm 2 

ytt S3 S3 

L'epaisseur minimale de l'ame vaut done : 

TRVd 1.1 468 10 3 N 

r y (h-t)~ 135 N/mm 2 (500 mm - 30 mm) " 8 ^ 
Comme l'eiancement bid d'une Sme flechie en acier Fe E 235 doit Stre inferieur a 90 (tab. 5.7) pour 
permettre un calcul EP, l'epaisseur de l'Sme doit aussi satisfaire la condition suivante : 
b h-t 500 mm - 30 mm 
d ~ 90 = 90 = 90 = 5 - 2mm 

Le critere de resistance 6tant en l'occurrence determinant, on choisira une epaisseur d'ime d = 10 mm. 

II faudrait encore verifier que le panneau d'Sme au voisinage de l'appui soit a meme de reprendre la 
reaction d'appui. Au besoin, il pourrait Stre necessaire de disposer un raidisseur vertical ou d'augmenter 
localement l'epaisseur de l'ame. 

Dimensionnement de la soudure ime-semelles 

Dans le cas d'un calcul eiastique de l'effort rasant, celui-ci est determine selon (5.18), avec les carac- 
teristiques suivantes de la section : 

„ . h-t .„ , n 500 mm - 30 mm „ A „ ,„ fi , 
Sf= 2c t ~y~ = 350 mm • 30 mm • ^ = 2.47 • 10 6 mm 3 

,3 /u_ t \2l 



Iy=2 



+ ^-2Q 3 =1231o9mm 4 
12 



Ainsi, dans le voisinage de l'appui oil l'effort tranchant vaut Vj = 468 kN, la valeur de dimensionnement 

de l'effort rasant par metre courant vaut selon (5.18) : 

V d St 468 • 10 3 N • 2.47 • 10 6 mm 3 

v d = -7— 1 = q j ~ = 940 N/mm 

" ly 1.23 10 9 mm 4 

On pourrait verifier, avec la theorie exposee au chapitre 7, qu'un tel effort necessiterait un double cordon 
dangle de 3 mm d'epaisseur. Les dispositions de construction donnees au chapitre 7 exigent cependant une 
dimension de gorge minimale de 4 mm. Cette condition etant plus contraignante que la condition de resis- 
tance, on adoptera un cordon d'angle d'une epaisseur a = 4 mm. 
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A titre de comparaison, on aurait dfl utiliser un HEA 800 ou un HEB 650 en acier Fe E 235, ou bien un 
HEA 600 ou un HEB 550 en acier Fe E 355 pour obtenir la mSme resistance qu'avec ce profile compose a 
ame pleine. On voit done que la condition quant a la limitation de hauteur de la poutre ne peut Stre respectee 
pour de tels profiles lamines. 

Aptitude au service 

II s'agit ici de verifier que la fleche W4, sous l'effet de la charge de service de courte duree, reste 
inferieure a la valeur limite w/, m donnee au tableau 2.7, a savoir, etant donne qu'il s'agit d'un element porteur 
secondaire (panne) : 

/ 20 000 mm ,„„ 
"4^lim= = 200 = 100mm 

La valeur de la fleche maximale sous l'effet de q S er,court P 611 * ^ tte obtenue a l'aide de la figure 5.4. Avec 
/ = 1.23 • 10 9 mm 4 , M A = 0 et M B lql 2 = 0.1 (travee de rive), on obtient W4 = 51 mm £ w/ lm = 100 mm. Le 
critere d'aptitude au service est ainsi satisfait. 

Precisons encore qu'il faudrait egalement determiner la deformation due au poids propre, afin de verifier 
si une contrefleche 6tait necessaire. 



5.6 Poutres ajourees 

5.6.1 Domaines ({'application et fabrication 

L'idee a la base de la conception des poutres ajourdes est de rdaliser, dans l'ame, des ouvertures pour 
le passage de conduites (eau, chauffage, ventilation, installations sanitaires, etc.) sous le plafond d'un 
batiment ou d'une halle (fig. 5.21). Pour une quantite de matiere identique a celle d'un profile' lamine\ on 
obtient ainsi une hauteur statique et une rigidite plus 61ev6es. Une telle realisation est possible 
uniquement parce que l'effort tranchant est en general relativement faible compart au moment de flexion 
que reprend la poutre. II faut en revanche preter une attention particuliere a l'introduction des charges 
concentrees et a la transmission de l'effort tranchant dans les zones d'appui. 




Fig. 5.21 Utilisation des evidements dans les poutres ajourees. 



Les poutres ajour6es sont utilisees essentiellement dans le batiment, en tant que poutres de plancher 
(sommiers, solives), et parfois dans les halles pour constituer des pannes ou des traverses de cadre. Elles 
sont intdressantes pour des grandes portees et des charges suffisamment r€parties, ainsi qu'en tant que 
poutres simples. Elles s'utilisent moins pour des faibles porters (ou l'effort tranchant prend, com- 
parativement au moment de flexion, plus d'importance), quand il s'agit de reprendre des charges 
concentrees ou en tant que poutres continues (la section sur appui, sollicitee a la fois par un effort 
tranchant et un important moment de flexion, doit alors etre renforcee). 
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On distingue deux types de poutres ajourees selon la geometric des ouvertures (fig. 5.22) : 

• les poutres alveolaires, dont les ouvertures sont polygonales, 

• les poutres cellulaires, dont les ouvertures sont circulaires ou arrondies. 

II est egalement possible de differencier les poutres ajourees selon leur mode de fabrication, a savoir : 

• les poutres obtenues par decoupage au chalumeau de profiles lamin£s et par reconstitution dune 
section de plus grande hauteur, avec eventuellement soudure de fers plats intercalaires, 

• les poutres obtenues par poinconnage ou oxycoupage de Fame. 

Le principe de la realisation des poutres ajour6es par decoupage de 1'ame est illustre a la figure 5.22. 
On y montre, pour les poutres alveolaires et cellulaires, les deux types qu'il est possible d'obtenir par ce 
proc6d6 : une poutre ajourde de hauteur h\ r6alis6e par simple decalage des deux parties de la poutre 
decoupee, ou bien une poutre de hauteur hi obtenue en ajoutant entre les deux parties du profile des fers 
plats intercalaires de hauteur /to- 



Decoupage 



Reconstitution par soudage 



Adjonction de fers plats intercalaires 
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Fig. 5.22 Principe de realisation des poutres ajourees alveolaires et cellulaires. 



5.6.2 Calcul des efforts interieurs 
Ensemble de la poutre 

Lors du dimensionnement d'une poutre ajouree, on peut adopter comme modele de calcul une poutre 
Vierendeel, ou Ton suppose que les charges sont appliquees au droit des montants. La figure 5.23, tout en 
donnant quelques precisions sur la terminologie employee pour les differents 616ments d'une poutre 
ajour£e, montre le schema d'une telle poutre ainsi que son modele de calcul. Le principe de la poutre 
Vierendeel y est dgalement illustre. La repartition des efforts interieurs montre que le moment de flexion 
est nul au milieu des elements de membrure situes entre les montants, de meme qu'a mi-hauteur de ces 
derniers (pour une poutre symetrique). II est ainsi possible de lever l'hyperstaticite interne de la poutre 
Vierendeel en admettant, dans son modele de calcul, des rotules au milieu des montants ainsi que sur les 
membrures, au droit des ajours. 
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Schema de la poutre 



Module de calcul 





Efforts interieurs dans la poutre 



Efforts interieurs dans la membrure infeneure 



Fig. 5.23 Modele de calcul d'une poutre ajouree. 



Membrures 



Le moment de flexion M , du aux charges exterieures (fig. 5.23), est essentiellement repris par un 
couple d'efforts normaux N\ (l'indice 1 fait reference aux membrures) agissant dans les membrures 
superieure et infeneure (fig. 5.23, ligne brisee (a)). Cet effort normal vaut : 



Ni = — 



(5.19) 



a# : bras de levier des forces N\ 

Le bras de levier a# des forces #1 6tablies avec (5.19) correspond en fait a la distance entre les centres de 
gravity des membrures superieure et infeneure de la poutre ajouree. II s'exprime done de la facon 
suivante : 



a N = 



(5.20) 



S : moment statique de la poutre au droit des ajours : 5 = 2c t b + d (a - 1) (b - a) 
A 1 : aire de la section d'une membrure (en n£gligeant les conges) : A\=2c t + d{a-t) 
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2c : largeur des ailes 
t : 6paisseur des ailes 

b : distance entre les centres de gravity des ailes de la poutre ajouree 

d : epaisseur de l'ame 

a : hauteur des membrures au droit des ajours 

La difference entre le moment de flexion M dfl aux charges exterieures et le couple de forces Ni, 
representee par la surface (b) de la figure 5.23, est reprise par flexion des membrures (moment M\). 

L'effort tranchant vertical V est quant a lui repris a parts egales par chacune des membrures. L'effort 
tranchant V\ (fig. 5.23) dans chacune des membrures est done donne" par : 

Vi = \ (5.21) 

Montants 

L'effort tranchant horizontal V2 (fig. 5.24), repris par les montants (l'indice 2 fait reference aux 
montants), correspond a la difference d'effort normal AN\ entre les sections situees au droit de chaque 
ajour. On a ainsi : 

V 2 = AN\ (5.22) 




BA 



Fig. 5.24 Efforts intdrieurs et r6sistance d'une poutre ajouree alveolaire. 

5.6 3 Dimensionnement d'une poutre ajouree alveolaire 

Le dimensionnement d'une poutre ajouree se fait g£n£ralement a l'aide d'un calcul EP. Nous 
pr^sentons dans ce paragraphe le principe de dimensionnement d'une poutre ajouree alveolaire sym6- 
trique. Precisons qu'une poutre non sym6trique peut etre traitee de la meme maniere, sauf qu'il faut alors 
diff6rencier la membrure sup6rieure de la membrure inftrieure qui ne sont alors plus sollicitees de facon 
identique. Le paragraphe 5.6.4 contient par ailleurs quelques indications sur le dimensionnement d'une 
poutre ajouree cellulaire. 

La verification de la security structurale d'une poutre ajouree comprend : 

• la verification de la resistance en section des membrures et des montants (effort normal, effort 
tranchant, moment de flexion et interaction), 

• la verification de la stability locale (voilement) et d'ensemble (d£versement). 
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A ces differentes verifications, il faut ajouter celle de l'aptitude au service, qui consiste essentielle- 
ment a controler si les deformations verticales de la poutre ajouree n'excedent pas les valeurs limites 
admises. 



Membrures 

La repartition des efforts intdrieurs permet d'identifier deux zones bien distinctes : la premiere 
correspond a la partie centrale de la poutre ou les membrures sont sollicitees essentiellement par un effort 
normal, et la seconde correspond a la zone des appuis ou il s'agit de reprendre essentiellement un effort 
tranchant. Nous allons examiner ci-apres de quelle facon ces deux cas particuliers de sollicitations sont 
repris par les membrures des poutres ajourees, avant d'en etudier l'interaction. 

• Effort normal 

Lorsque la membrure d'une poutre ajouree n'est soumise qu'a un effort normal N\, la resistance ultime 
a l'effort normal (l'effort normal plastique) N\ p i de cette membrure vaut alors, compte tenu de la 
repartition uniforme des contraintes o(N\) admise a la figure 5.24 : 

Nipi^fyAi (5.23) 

A\ : aire de la section d'une membrure (en negligeant les conges) : A \ = 7c t + d (a - 1) 

La verification de la membrure d'une poutre ajouree soumise uniquement a un effort normal peut 
done se faire a l'aide de la relation suivante : 

Nld ± (5-24) 
N\d valeur absolue de la valeur de dimensionnement de 1'effort normal N\ (5.19) 



• Effort tranchant 

La resistance ultime au cisaillement d'une membrure est donnee par : 

Vlpl = ty A\ w = A\ w (5.25) 
A \ w aire de la section de l'ame d'une membrure : A \ w = (a - 1/2) d 

La verification de la membrure d'une poutre ajouree soumise uniquement a un effort tranchant peut 
done se faire a l'aide de la relation suivante : 

(5.26) 



V\d : valeur de dimensionnement de l'effort tranchant V\ (5.21) 
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• Interaction 

L'effort tranchant vertical V\, agissant au droit de la section A-A indiquee sur la figure 5.24, provoque 
dans les autres sections des membrures un moment de flexion Af \ . Ce moment de flexion correspond a la 
part de la flexion generate qui n'est pas reprise par le couple d'efforts N\ . Dans la section B-B, d6ter- 
minante pour la verification de l'interaction, ce moment de flexion vaut : 

Ml = Vi (5.27) 

On retrouve done une interaction entre un effort normal, un effort tranchant et un moment de flexion 
(chap. 4). En adoptant le modele 1 d£crit dans le paragraphe 4.6.3 (ce choix ne s'explique dans le cas 
prdsent que pour une question de simplicity d'application, mais n'exclut pas du tout l'application du 
modele 2), les contraintes normales dues a l'effort normal et a la flexion des membrures sont limit6es par 
la limite d'elasticite reduite f yr (pour simplifier, on la considere sur toute la section de la membrure, 
meme si les ailes pourraient en fait etre sollicitees jusqu'a la limite d'61asticit6^,). La condition generate a 
satisfaire pour la verification des differentes sections d'une membrure d'une poutre ajouree s'exprime 
done ainsi : 



fyr 



limite d'61asticit6 reduite (4.92) (f yr = ^fy-lrj) 

valeur de dimensionnement de la contrainte tangentielle due a Vi^ (zy = V\j I A \ w ) 
module plastique de la membrure 



La section B-B determinante pour ce calcul d'interaction doit etre trouvee par iteration; dans le cas d'une 
poutre simple, elle se situe a environ un quart de la portee. 

Montant 

La resistance au cisaillement horizontal d'un montant est donnee par : 

V 2p i=TyA2= J b=A 2 (5.29) 

A2 ■ aire de la section horizontale d'un montant : A2 = e\ d 

La verification de la section d'un montant soumis a un effort tranchant horizontal V2 s'exprime alors 
de la maniere suivante : 

Vld * ^ (5.30) 

V2d '■ valeur de dimensionnement de l'effort tranchant horizontal V2 (5.22) 

Precisons encore que, par analogie aux membrures, les montants sont 6galement soumis a un moment 
de flexion du a l'effort tranchant horizontal V 2 . L'interaction entre ces deux efforts est a verifier de facon 
similaire aux membrures, selon les indications donnees au paragraphe 4.6.3. 
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Stability 

Les considerations ci-dessus, bas6es sur un calcul plastique de la resistance, ne sont valables que si les 
conditions d'elancement des diff6rentes parties de la section sont respectees. II faut pour cela distinguer 
entre les membrures et les montants : 

• Pour les membrures, on doit en particulier verifier reiancement de l'ame au droit des ajours, pour 
laquelle on doit avoir respectivement (a - t/2)/d < 13 ou 1 1 pour des poutres en acier Fe E 235 ou 
355 (tab. 5.7) si Ton veut effectuer un calcul EP. 

• Quant aux montants sollicites a mi-hauteur par un effort tranchant V2, il faut tenir compte du fait 
que cet effort tranchant va solliciter le montant en flexion; il est done soumis a des contraintes de 
traction et de compression. Ce sont ces dernieres qui peuvent eventuellement creer un voilement 
de la partie comprimee du montant. 

L'Eurocode 3 (annexe N, § 3.4.2.4) tient compte de I'elancement des montants en definissant la 
risistance au cisaillement horizontal Vipl par la relation suivante, valable si (a^2)/e <W3: 




Precisons encore que la security au deversement est a verifier de maniere semblable que pour une 
poutre composee a ame pleine, avec une section transversale correspondant a la section au droit des 
ajours. 

Aptitude au service 

La deformation d'une poutre ajouree est influencee par la flexion generate de la poutre ainsi que par 
les deformations engendrees par l'effort tranchant. Dans le cas d'une poutre simple, on peut, selon [5.3], 
estimer la deformation totale d'une poutre ajouree en majorant d'environ 20 % celle due a la flexion d'une 
poutre equivalente, ayant une inertie constante 6gale a celle de la poutre au droit des ajours. 

L'Eurocode 3 (annexe N, § 3.4.3.2) propose une methode de calcul de la deformation assez ditaillie, 
oil les deformations dues a la flexion gendrale et a l'effort tranchant sont determinees defacon separee. 

5.6.4 Dimensionnement d'une poutre ajouree cellulaire 

Pour les verifications de la resistance en section, une poutre cellulaire peut 6tre assimilee a une poutre 
alveolaire equivalente, selon le principe visualise a la figure 5.25. L'angle d'ouverture a des ajours 
alveolaires utilises pour le calcul doit etre choisi en fonction de la verification a faire, de maniere a 
obtenir la section la plus defavorable. 

L'Eurocode 3 (annexe N, § 3.5.1.2) indique qu'on peut geniralement admettre a = 30° pour la 
verification a l'effort tranchant eta = 0° pour la verification a la flexion. 



Poutre cellulaire Poutre alveolaire equivalente 




i I P 



Fig. 5.25 Poutre alveolaire equivalente pour le dimensionnement d'une poutre cellulaire. 
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L'Eurocode 3 (annexe N, § 3.5.1.3) se base sur le modele d'Olander pour la verification d'une section 
de poutre ajourie cellulaire soumise a une interaction d'efforts. 

Pour le calcul des deformations, on peut raisonner avec une ouverture polygonale inscrite dans la 
g6om6trie de l'ouverture cellulaire. On utilise ainsi a nouveau la poutre alv^olaire equivalente illustree a 
la figure 5.25. 

II existe un programme de calcul [5.4] qui permet de verifier la s6curit6 structurale et l'aptitude au 
service de poutres ajourees cellulaires. Ce logiciel est base sur une publication [5.5] qui expose de facon 
assez complete le principe d'analyse de telles poutres, tout en 6tant conforme aux indications donnees a 
ce sujet dans l'Eurocode 3. 



Exemple 5.4 Dimensionnement d'une poutre ajouree alveolaire 

Soit une poutre simple de 6.24 m de portee, sollicitee par une charge uniformement repartie q dont les 
valeurs de dimensionnement et de service de courte duree valent respectivement qj = 16 kN/m et q ser court = 
7 kN/m. Pour des raisons pratiques, on a choisi de r£aliser cette poutre ajouree a l'aide d'un profit lamin6 
IPE 200 en acier Fe E 235 auquel on ajoute des fers plats intercalaires de 200 mm de haut (fig. 5.26). 

Verifier la s6curit6 structurale ainsi que l'aptitude au service de ce profile ajour6 en admettant que tout 
ph6nomene d'instabilitd est empech6 par des dispositions constructives adequates, et en negligeant le poids 
propre de la poutre. 



D E F 




Fig. 5.26 Poutre ajouree alveolaire. 



La verification de la security structurale est a faire dans les trois sections suivantes : les membrures dans 
la zone centrale (effort tranchant nul), les membrures dans la zone d'appui (effort tranchant maximal) et le 
montant le plus sollicite\ c'est-a-dire celui a proximite de l'appui. Les efforts interieurs agissant dans ces 
difKrentes sections sont illustr6s a la figure 5.27. 

On s'assure pr6alablement que 1'elancement de fame de la poutre ajouree ne depasse pas la valeur limite 
permettant un calcul EP : 

a- til 60 mm -8.5 mm/ 2 
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(a) Zone d'appui. 
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(b) Premier montant. (c) Zone cemrale. 

Fig. 5.27 Efforts inteneure agissant dans les differentes sections. 



Membrures dans la zone centrale (fig. 5.27(c)) 

Le moment de flexion est repris par un couple d'efforts normaux Nijtj agissant sur les membrures 
superieure et infeiieure. II faut verifier que l'effort normal reste inferieur a la resistance plastique des 
membrures. 

Le bras de levier ayy du couple d'efforts normaux N\j; d est obtenu a partir de (5.20) : 

S 2ctb + d(a-t)(b-a) 100 • 8.5 • 471.5 + 5.6 (60 - 8.5) (471.5 - 60) tm , 

a*j= — = „ ■ y \ ' = 1 = 456 mm 

M 2ct + d(a-t) 100-8.5 + 5.6(60-8.5) 

La valeur de dimensionnement de l'effort normal N^j est determinee avec (5.19) a partir de la valeur de 

dimensionnement M d du moment de flexion agissant sur 1 'ensemble de la poutre : 

= g ^ = 16kN/m(6.24m)2 = 77j9kNm 



8 

Afjy 
a N ' 



8 

77.9 kNm 



= 171 kN 



0.456 m 

L'effort normal plastique N\ p i de la membrure vaut, selon (5.23) : 

N \pl = fy A l = 235 N/mm 2 • 1138 mm 2 = 267 kN 
La verification d'une membrure montre que sa section au droit des ajours est suffisante dans la zone 
centrale de la poutre (5.24) : 



= 242 kN 



Membrures dans la zone d'appui (fig. 5.27(a)) 

Les efforts interieurs agissant sur cette section peuvent etre determines a partir de la reaction d'appui : 

Rd = 1dJ= 16 kN/m ^~ = 49.9 kN 

M Dd = R d ■ 0.24 m - q d ■ 0.24 m • 0.12 m = 49.9 • 0.24 - 16 • 0.24 • 0.12 = 1 1.5 kNm 

,ua ay 0.456 m 
ViDd = \ Wd-<ld- 024 m) = \ (49.9 kN- 16 kN/m 0.24 m) = 23.0 kN 
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La section determinante correspond a la section B-B. La verification de la resistance tient compte de 
l'effort tranchant V\od avec la limite d'dlasticitd recluite de l'acier f yr : 

, _YlM _VlDd 23.0-10 3 N 2 

lDd ~ A\ w ~ (a-t/2)d ~ (60 mm -8.5 mm/2) 5.6 mm ~ ' J ' lwun 



fyr = V/y " 3 Ar>d = V (235 N/mm 2 ) 2 - 3 (73.7 N/mm 2 ) 2 = 197 N/mm 2 
Le moment de flexion M\ud< cree P 31 l'effort tranchant Vidj dans la membrure au droit de la section 
B-B, et le module plastique Z\ de la membrure valent respectivement, selon (5.27) et en admettant que l'axe 
neutre divise la membrure en deux parties egales : 

M\vd = V\d f" = 23.0 kN — p 1 = 1.38 kNm 
Zi = 10250 mm 3 

La contrainte normale engendree a la section B-B par l'effort normal JViod et le moment de flexion Mnyj 
peut etre dtablie avec (5.28) : 

JVlM M lDd 25 10 3 N 1.38-10 6 Nmm 2 
° d ~ ~aT + ~Z^~ = Tl3^? + 10 250 mm 3 = ^/mm 2 
La verification de la section montre que celle-ci est suffisante : 

157 N/mm 2 <; & m ">7 N/mm 2 = , ?9 N/mm2 
^ 1.1 

Premier montant (fig. 5.27(b)) 

Nous verifions ici le premier montant, qui est celui qui reprend le plus grand effort tranchant horizontal. 
Cela est suffisant pour illustrer le principe de verification de cet element, meme si ce n'est pas ce montant-ci 
qui est determinant pour l'interaction d'efforts. 

Les efforts agissant sur la section C-C sont obtenus en isolant la partie tramee de la figure 5.27(b). 11 est 
necessaire de calculer au prlalable les efforts agissant sur la section E-E : 

e 

M Ed = M Dd + 2 V lT>d e ~1d e 2 

M^j = 11.5 kNm + 2 • 23.0 kN- 0.36 m-16kN/m- 0.36 m 0.18 m = 27.1 kNm 
VlEd = VlDd- \ Id e = 23.0 kN- j 16kN/m 0.36m = 20.1 kN 

Mvj 27.1 kNm 

N lEd = = ~FTak2 = 59.4 kN 

lca a/y 0.456 m 

Les efforts suivants agissent par consequent dans la section C-C du montant : 



Mid = ( ViDd + Via*) [-) - to- *iDd) y 2 

MM = (23.0kN + 20.1kN)(^^ 3 |Hj - (59.4 kN - 25.2 kN) ^ 0.456 m- 0.2 = 3>38kNm 

Vld = N lEd -N wd = 59.4 kN- 25.2 kN = 34.2 kN 

N 2d = View-Vie^ = 23.0 kN- 20.1 kN = 2.90 kN 

La limite d'dlasticitd rdduite, tenant compte de l'effort tranchant, peut alors etre determinee : 

Via 34.2 10 3 N , 

T2d = a = = 50.9 N/mm 2 

m A 2 5.6 mm • 120 mm 

fyr = V/y- 3 *L = V (235 N/mm 2 ) 2 - 3 (50.9 N/mm 2 ) 2 ) = 218 N/mm 2 

La contrainte normale engendree a la section C-C par l'effort normal Nid et le moment de flexion Mid 

peut etre etablie a l'aide d'une relation similaire a (5.28), mais appliquee au montant : 

N 2d M2d 2.90 • 10 3 N 3.38 • 10 6 Nmm - 

Ca = —— + -rf 4 = + — 77^7. 7T77 = 172 N/mm^ 

A 2 2a 5.6mm 120mm 5.6 mm (120 mm)- 4 / 4 
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La verification de la section montre que celle-ci est suffisante : 
O d = 172N/mm2 s & = 218 = 198N/mrn 2 

Aptitude au service 

Le calcul de la fleche se fait selon les indications du paragraphe 5.6.3. L'inertie de la poutre au droit des 
ajours vaut, pour le cas present : 
I y = 11.60 - 10 7 mm 4 

La fleche a mi-travee de la poutre ajouree peut etre estimee en majorant de 20 % celle obtenue avec une 
poutre simple d'inertie I y : 

5 q S er.court j 4 . , J 7 N/mnr (6240 mm) 4 

wa — i.z - „ 0 , _, , = i.i ■ 00 , . -. . = o.o mm 

4 3» 4 Ely 384 210 000 N/mm 2 11.60 • 10 7 mm 4 

L'aptitude au service est done satisfaite car la fleche a mi-travee n'excede pas la valeur limite w;,- m donnee 
au tableau 2.7 pour un element porteur principal : 

/ 6240 mm 
wa = 6.8 mm < w/, m = = — 350 — = 17 8 mm - 



5.7 Poutres k treillis 

5.7.1 Domaines d'application et fabrication 

Le principe et la terminologie des difKrents Elements d'une poutre a treillis sont illustres a la 
figure 5.28. Une poutre a treillis est composee de deux membrures, dont le role est analogue a celui des 
ailes d'un profile lamine en double te (reprendre le moment de flexion), et d'un r6seau de barres 
comprimees ou tendues (les diagonales et les montants) qui equilibrent l'effort tranchant tout en servant a 
l'introduction des forces concentrees. La poutre a treillis repr6sente en general la solution la plus legere 
pour la realisation d'un element flechi d'une portee supeiieure a environ 20 m. Elle constitue la demiere 
etape, apres la poutre ajouree, dans la recherche d'une economie de matiere. Elle exige cependant un 
important travail de fabrication pour pr6parer, assembler et peindre les elements constituant le treillis, ce 
qui la rend parfois moins economique qu'une poutre en profile' lamine ou composee a ame pleine, plus 
lourde. 




Les poutres a treillis trouvent leur application dans tous les types de structures : poutres ties legeres 
dont les elements sont constitues par des profiles minces plies a froid, fermes de halles, contreventements 
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et autres elements porteurs du batiment, tels que solives et sommiers (vol. 11), ainsi dans des charpentes 
plus lourdes ou les ouvrages d'art (poutres de ponts) (vol. 12). 

On distingue plusieurs types de poutres a treillis. Suivant leur forme geometrique, on a par exemple 
des treillis a membrures paralleles, des poutres triangulaires, trap6zoi'dales ou paraboliques (fig. 5.29(a)). 
Suivant la disposition des barres, on peut realiser differents systemes de treillis : treillis double (en croix 
de St-Andre), simple (avec une seule diagonale entre montants, ou sans montants), en K, etc. 
(fig. 5.29(b)). Pour de grandes portees, on peut Stre amend a realiser un treillis secondaire dans le but de 
diminuer la longueur de flambage des barres comprim^es ou pour reprendre des charges concentr6es 
appliquees entre les noeuds du treillis principal (fig. 5.29(c)). 



(a) Formes de poutres a treillis. 



ixixixixixixixlxl 



:<<<<<<<<►>>>>>>>: 



(b) Systemes de treillis. 




(c) Grandes portees (> 20 m). 



Fig. 5 39 Differents types de poutres a treillis. 



La conception d'une poutre a treillis consiste a choisir le type de barres la composant, le type de 
noeud, le moyen d'assemblage (soudures ou boulons) utilise dans les noeuds ainsi que le procede de 
fabrication en atelier et de montage sur chantier. Un grand nombre de parametres interviennent done dans 
ce processus; ils sont examines plus en detail dans le volume 11, comme Test le dimensionnement des 
noeuds (moyens d'assemblage, goussets, etc.). 

5.7.2 Hypotheses de calcul 

Les hypotheses qui sont en general faites pour le calcul des poutres a treillis sont les suivantes : 

• les noeuds sont considered comme des articulations parfaites, 

• les axes des barres sont concourants aux noeuds, 

• les barres sont des Elements droits entre chaque noeud, 

• les charges sont appliquees au droit des noeuds. 

Ces hypotheses servent a simplifier le calcul afin de n'avoir que des barres sollicitees par des efforts 
normaux. Meme s'il est maintenant possible de tenir compte, avec les outils informatiques actuellement a 
disposition, de l'influence du non respect de ces hypotheses, on s'efforcera dans la mesure du possible de 
faire concorder la thdorie a la r6alite\ Le non-respect des hypotheses ci-dessus peut en effet introduire 
dans la poutre a treillis des moments de flexion (efforts dits secondares), dont l'importance est examinee 
dans le volume 11. 
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5.7.3 Predimensionnement 

Pour un pr£dimensionnement, la hauteur h de la poutre a treillis peut etre choisie en fonction de la 
ported /. On peut donner comme ordre de grandeur un rapport hll = 1/12 pour un treillis de hauteur 
constante, et hll = 1/4 a 1/6 pour un treillis de forme triangulaire. 

Le poids propre d'une poutre a treillis peut Stre estime\ en premiere approximation, par la regie 
empirique suivante (tiree de [5.6]) pour des poutres a treillis de halles supportant une toiture (acier 
Fe E 235, valeur de dimensionnement de la charge environ 2.0 kN/m 2 , £cartement des poutres a treillis 
environ 6 m) : 

0-85 / ..... 
g = 1(X) (5.31) 



g : poids propre du treillis par metre carrd de surface de halle [kN/m 2 ] 
/ portee de la poutre a treillis [m] 

Les efforts normaux dans les membrures peuvent quant a eux Stre determines tres rapidement en 
effectuant une coupe du treillis et en 6tablissant l'equilibre des forces. Dans l'exemple illustre* a la 
figure 5.30, on obtient, en effectuant lequilibre des moments autour du point A : 

N SU p = f (5.32) 



N sup : effort normal dans la membrure supdrieure 

M : moment de flexion par rapport au point A, du aux charges Q 

h : hauteur statique de la poutre a treillis 




Fig. 5 JO Determination des efforts normaux dans les membrures. 



L'effort normal JV,„y dans la membrure inferieure peut s'obtenir en effectuant l'equilibre des moments 
autour du point B. II est egal a N sup lorsque la section S considered ne transmet pas d'effort tranchant 
(Ndiag - 0)- Comme cette condition est presque remplie au centre de la poutre, on peut admettre 
Ni n f= N sup dans le cadre du prddimensionnement. Le principe de l'equilibre dans une coupe du treillis 
peut d'ailleurs 6tre utilise pour determiner de facon tres rapide les efforts interieurs dans les diff6rentes 
banes composant le treillis. Lors du dimensionnement proprement dit, l'equilibre de chaque nceud doit 
cependant etre assure (vol. 1). 
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Precisons encore qu'il est recommande que les barres composant une poutre a treillis ne soient pas 
trop elancees (montage, vibrations, etc.)- Le volume 1 1 contient quelques indications relatives a ce sujet. 

5.7.4 Longueur de flambage des barres comprimees 

II y a lieu de preter une attention particuliere aux barres comprimees, dont la longueur de flambage, 
dans le plan et hors du plan du treillis, doit etre evaluee avec soin. On peut dire de facon generate que les 
barres comprimees auront tendance a flamber entre deux points d'appui fixes. La figure 5.31 montre le 
flambage de la membrure comprimee du treillis : les nceuds constituent un point d'appui fixe dans le plan 
du treillis, grace aux diagonales et aux montants, mais pas hors de ce plan. lis ne pourront en effet 
constituer un point d'appui fixe (m£me aux extremit6s de la membrure) que si leur deplacement hors du 
plan du treillis est emp6ch6 par des mesures de construction adtquates (pannes liees a un contre- 
ventement de toiture, par exemple). 




Fig. 531 Flambage de la membrure comprimee d'une poutre a treillis. 



Nous avons fait l'analogie, au paragraphe 5.7.1, entre les ailes d'un profile laming en double te et les 
membrures d'une poutre a treillis. Cette analogie merite d'etre rappel6e ici, dans la mesure ou le flambage 
de la membrure comprimee hors du plan du treillis est similaire au deversement d'une poutre constitute 
d'un profild lamin6 en double te. 

La longueur de flambage Ik est influencee par le degre" d'encastrement de la barre aux nceuds. On peut 
done, dans de nombreux cas, admettre des longueurs de flambage Ik inferieures a la longueur / de la 
barre entre les nceuds correspondant a des appuis fixes. Pour tenir compte de ceci, la norme SIA 161 
propose des longueurs de flambage Ik r6duites pour diff6rents types de membrures, diagonales et 
montants. Ces valeurs, reprises dans le tableau 5.32, ne peuvent cependant etre consider6es que si les 
barres adjacentes ne sont pas sollicitdes simultanement par des efforts de compression maximaux, sans 
quoi elles ne peuvent plus contribuer a l'encastrement partiel des nceuds. 

Mentionnons encore qu'il y a lieu de prSter particulierement attention aux barres formees de cornieres. 
Elles doivent en effet etre verifiers au flambage selon l'axe de faible inertie. On peut toutefois tenir 
compte d'un leger encastrement aux nceuds en prenant comme longueur de flambage Ik = 0.9 /. 
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Tableau 5.32 Longueurs de flambage 1% des barres de poutres a treillis. 



E16ments du treillis 



Membrures 



Diagonales 



Montants 



sim 



double dXD S££ 
multiple 
enK 



simple 
double 
enK 



7T 



Longueur de flambage 1% 



dans le plan 



0.9/ 



0.8/ 
0.4/ <D 
1.0 m <D 

0.9/ 



0.8/ 
0.4 / <D ® 
0.4/ ® 



hors du plan 



1.0/ 



1.0/ 
0.5 / (D 
1.5 m <D 

1.0/ 



1.0/ 
0.5 / ® ® 
0.5 / ® 



<D Valable a condition que les 616ments soient li6s les uns aux autres a mi-longueur. 
<S> Ces valeurs doivent Stre doublees pour les montants d'extrtmites 
(ils sont comprimes sur toute leur hauteur). 

L'Eurocode 3 (§ 5.8) propose comme longueur de flambage 1% = 0.9 / pour les elements d'une poutre 
a treillis flambant dans le plan du treillis, sauf pour les cornieres simples oil une methode de calcul 
dependant de I'elancement est donnee. 

Exemple 5.5 Dimensionnement d'une poutre a treillis 

Soit une poutre simple a treillis, representee a la figure 5.33, d'une hauteur constante de 2 m et d'une 
portee de 18 m. Cette poutre est sollicitee au niveau de la membrure superieure par des charges nodales 
verticales Q dont la valeur de dimensionnement vaut Qd= 150 kN. Les membrures du treillis sont 
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Fig. 533 Poutre a treillis. 
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constitudes d'un profile en double 16 en acier Fe E 235. Quant aux diagonales et montants, ils sont realises a 
l'aide de deux profiles UNP 6galement en acier Fe E 235. 

Dimensionner les membrures (superieure et inferieure), les montants et les diagonales les plus sollicites. 
On ndgligera le poids propre du treillis et on admettra que la poutre est appuyee lat^ralement au droit de 
chaque noeud de la membrure superieure. 



Dimensionnement des membrures 

Les membrures du treillis sont dimensionn6es sur la base de l'effort normal N qui les sollicite. Celui-ci 

peut Stre calculi par un equilibre du treillis partiel selon la coupe Sj (fig. 5.34(a)). 

• Membrure inferieure (traction) : 

En exprimant l'equilibre des moments par rapport au point C (avec # A = 3 Q), la valeur de dimension- 
nement de l'effort normal dans la membrure inferieure vaut : 



Nd,inf=4Qdf = 4 150 10 3 N 



3000 mm 



= 900 10 3 N = 900 kN 



2000 mm 

La verification de la resistance ultime a la traction permet de determiner la section d'acier ndcessaire : 
N D i fy A YRN dinf 1.1-900 10 3 N 0 

NdM ~ t * ' ^ A ~ * = 235 N/mm2 = 
A l'aide des tables SZS C5, il est possible de choisir un profile HEA 180 (A = 4530 mm 2 ). 
Membrure superieure (compression) : 

En exprimant l'equilibre des moments par rapport au point D (avec R a = 3 Q), la valeur de dimen- 
sionnement de l'effort normal vaut dans ce cas : 

. „ ... , „ „, 3000 mm 

"d.sup 



= 2 Qd 



= 4.5 • 150 • 10 3 N 



1013 • 10 3 N = 1013 kN 



h 2000 mm 

Comme le flambage hors du plan (par rapport a l'axe faible du profile) est determinant, la longueur de 
flambage a considerer (tab. 5.32) vaut /jf = 1.0(//6) = 3000 mm. Pour une telle longueur de flambage, 
les tables SZS C4.1 indiquent qu'un profile HEA 220 en acier Fe E 235 a une charge de flambage selon 
l'axe faible egale kN^= 1205 kN. La verification au flambage suivante montre qu'un tel profile est 
suffisant : 

1205 kN 



"4 



sup 



N K 

= 1013 kN < — = 

Yr 



l.l 



= 1095 kN 





S 3 



t < J 

Ndiag 



(a) Membrures. (b) Montant. (c) Diagonale. 

Fig. 5.34 Coupes necessaires au calcul des efforts dans les elements les plus sollicites. 



Dimensionnement du montant 

Le montant le plus sollicite se trouve au voisinage de l'appui. La valeur de dimensionnement de l'effort 
normal dans le montant (compression) peut etre obtenue par l'equilibre du treillis partiel selon la coupe S2 
(fig. 5.34(b)) : 

Qd 5Qd 5 150kN 
Nd,mont = R Kd ~ ~T = ~T~ = ? = 375 m 
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La disposition des profiles, constituant le montant, conduit a considerer le flambage hors du plan du 

treillis (avec = 1.0 h = 2000 mm) et par rapport a l'axe faible du profile comme etant determinant. A 

l'aide des tables SZS C4.1, on peut choisir 2 UNP 160 (N K = 2 • 265 kN = 530 kN). En effectuant la 

verification, on montre qu'une telle section est suffisante (elle Test m6me largement, a cause du fait que 2 

UNP 140 ne suffiraient juste pas) : 

Nic 530 kN 
AW = 375 kN < -J = **ff± = 482 kN 

Dimenslonnement de la diagonale 

La diagonale la plus sollicitee se trouve au voisinage de l'appui. La valeur de dimensionnement de l'effort 

normal dans la diagonale (traction) peut etre obtenue en considerant l'^quilibre du nceud d'appui A, qui est 

isold par la coupe S3 (fig. 5.34(c)). On a ainsi : 

RA.d-Qd'1 450kN-75kN 

Nd - dia8 = sin a = sin 33.7° = 676 ™ 

La verification de la resistance ultime en traction permet de determiner la section d'acier necessaire : 

.Nji &A#* A >K N d 1.1-676 10 3 N 2 
N Adiag ± -£ = ^ dou A > = 235N/mm 2 = 3164 mm 2 

A l'aide des tables SZS C5, on peut choisir 2 UNP 120 (A tot = 3400 mm 2 ). 



5.8 Poutres mixtes acier-beton 
5.8.1 Introduction 

Les poutres mixtes acier-beton sont des elements porteurs flechis composes d'une poutre metallique et 
d'une dalle de beton. II est 6videmment souhaitable de faire participer chacun des materiaux de facon 
optimale, compte tenu de leur comportement physique. Rappelons que le beton a une bonne resistance a 
la compression, mais que sa participation a la traction doit en general etre negligee. L'acier se comporte 
aussi bien a la compression qu'a la traction, mais l'eiancement souvent eieve des elements les rend 
sensibles a des ph6nomenes d'instabilite dans les zones comprimees. 

Sur la base de ces considerations, on peut constater que la poutre fl6chie composee d'un profile 
metallique et d'une dalle de beton, sans aucune liaison entre les deux, n'est pas une bonne solution, car 
chaque element est fl6chi d'une facon independante (fig. 5.35(a)). La partie tendue de la dalle de beton se 
fissure et ne participe ainsi pas a la resistance a la flexion longitudinale. La resistance de la poutre en 
acier sera probablement determinee par un phenomene d'instabilite (deversement, voilement de l'ame ou 
de l'aile comprimee). 

Avec une liaison parfaite entre les deux materiaux (fig. 5.35(b)), la repartition des deformations 
specifiques e montre que l'utilisation des materiaux est sensiblement differente et surtout meilleure. Toute 
la dalle, ou une partie importante de celle-ci (cela depend de la position de l'axe neutre), est comprimee. 
L'aile superieure de la poutre metallique est tenue, lateralement et en torsion, par la dalle. De plus, l'acier 
est sOllicite presque exclusivement en traction (ceci depend a nouveau de la position de l'axe neutre). 

Examinons le comportement a l'interface acier-beton. Sans liaison, il y a glissement entre les deux 
materiaux, ce qui se traduit par une discontinue dans la repartition des deformations specifiques e au 
niveau de l'interface acier-beton. Par contre, avec une liaison, le glissement est empeche; la section se 
comporte alors de fa5on monolithique et la repartition des deformations est continue. Ces deux cas sont 
cependant extremes, et la realite se situe entre-deux. On parle alors de liaison souple, qui permef un 
certain glissement relatif des deux materiaux. 
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Les raisonnements tenus ici ne sont valables que pour les zones de moments positifs d'une poutre. Le 
comportement sur appui d'une poutre continue est different, puisque le beton est tendu et peut se fissurer; 
il doit par consequent etre neglige\ 

Signalons encore que les possibility de realiser des poutres mixtes sont multiples. On se referent aux 
volumes 1 1 et 12 pour plus de details au sujet de leur conception dans le domaine des bailments et des 
ponts, et au volume 1 1 pour l'&ude des dalles mixtes. 



5.8.2 Largeur participante du b£ton 

Le comportement elastique d'une poutre mixte fait appel a la theorie dun disque solidaire d'une barre 
flechie (fig. 5.36(a)). Pour resoudre ce probleme, on choisit comme hyperstatique l'effort rasant v qui agit 
a l'interface acier-bdton. Cet effort rasant provoque dans la dalle des contraintes normales o x (y) dans le 
sens longitudinal de la poutre. 

La figure 5.36(b) montre la variation de ces contraintes dans une section transversale de la poutre 
mixte. Comme ces contraintes sont dues a la diffusion de l'effort rasant a l'inteneur de la section de b£ton, 
leur repartition sur la section n'est pas uniforme (trainage de cisaillement). Pour permettre tout de meme 
l'utilisation de la statique des barres flechies, on deTinit une largeur participate b e f (on parle aussi 
parfois de largeur efficace) sur laquelle on admet une contrainte uniforme 6gale a la contrainte maximale 
a max< d e sorte Q ue : 

bef = — (5.33) 

a max 



Comme le montre la figure 5.36(c), la largeur participante b e f n'est pas constante le long de la poutre. 
Celle-ci depend fortement, pour un systeme statique donne\ de la nature des charges (reparties ou 
concentrees) et de leur position par rapport a la section consid6ree. Dans les cas courants, ou Ton a 
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essentiellement des charges uniform6ment reparties, on admet toutefois une valeur de b e f constante 
(fig. 5.36(c)). A ddfaut d'&ude plus approfondie, on peut admettre de facon conservatrice une largeur 
participante identique pour un calcul 61astique ou plastique des sollicitations. 

Poutres mixtes de batiment 

Dans le domaine des poutres mixtes de batiment, on peut 6tablir la largeur participante b e f a l'aide de 
la formulation suivante, qui est conforme a celle donnee par la norme SIA 162 : 

b e j = 2c + 0.2 a I < a (5.34) 

2c : largeur de l'aile du profile' (ou de la semelle d'une poutre composee a Sme pleine) 
/ : portee 

a : ecartement des poutres 

a : coefficient dependant du systeme statique et de la travee 6tudiee : 
a = 1 .0 pour une poutre simple 

a = 0.8 pour la travee de rive d'une poutre sur plusieurs travees 
a = 0.6 pour une travee interieure d'une poutre sur plusieurs travees 
a = 1.5 pour une poutre en porte-a-faux 

L'Eurocode 4 (§ 4.2.2.1) propose la definition suivante de la largeur participante : 

b e f= /o/4<tf 

Iq : distance entre points de moments nuls 
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Poutres mixtes de pont 

En ce qui concerne les poutres mixtes de pont, les regies sont 16gerement diff6rentes. En premiere 
approximation, on peut admettre une largeur participante constante, telle qu'elle est donn6e dans la 
figure 5.37 pour toutes les formes de section. Cependant, dans certaines situations, notamment si les 
charges ne peuvent Stre admises uniformement r£parties, une analyse 61astique plus approfondie est 
necessaire. On se rgferera dans ce cas au volume 12. 




Fig. 5.37 Largeur participante generalement admise pour les poutres de ponts. 



5.8.3 Situations a considlrer 
Stade de montage 

Le stade de montage correspond au moment du betonnage de la dalle, quand le beton n'a pas encore 
fait prise. La resistance est alors assuree par la poutre metallique seule, qui doit egalement reprendre, en 
plus de son poids propre et de celui de la dalle, une charge temporaire de montage due a une 
accumulation locale eventuelle de beton, lors du betonnage, et a la presence d'ouvriers sur la dalle. 

Precisons encore que le systeme statique au stade de montage peut etre different de celui du stade 
deTmitif, a cause de la presence possible d'etais. Le role d'un etayage est double : diminuer la fleche lors 
du b&onnage, et, apres la prise du beton et l'enlevement des etais, reporter une partie importante du poids 
propre de la dalle sur la poutre mixte et non pas sur la poutre metallique seule. 

La figure 5.38 montre un exemple des diffierentes Stapes de realisation d'une poutre mixte dont le 
systeme statique d6finitif est une poutre simple. Lorsque la poutre mixte est 6tayee a mi-port6e 
(fig. 5.38(a)), le systeme statique est une poutre sur trois appuis chargee par les poids propres de la poutre 
metallique g a et de la dalle g c . Le moment maximal se situe alors au droit de l'appui interm6diaire. 

Apres durcissement du beton, la suppression de l'6tai (fig. 5.38(b)) revient a charger la poutre mixte 
(le beton durci participe alors a la resistance) avec une charge concentree R 6gale a la reaction d'appui de 
l'6tai au stade prec6dent. Le moment maximal cree par cette force a mi-trav6e de la poutre simple de 
portee / vaut alors Rl/4. 

La superposition du diagramme des moments de la poutre etayee (fig. 5.38(a)) avec celui du a la 
suppression de l'6tai (fig. 5.38(b)) donne alors le stade deTmitif (fig. 5.38(c)) oii le moment maximal vaut 
(8a + 8c) ' 2 /8. On remarque ainsi qu'un 6tayage ne change rien aux moments de flexion, qu'il s'agit de 
reprendre au stade deTmitif, mais qu'il permet par contre de diminuer sensiblement les sollicitations et les 
deformations de la poutre metallique au stade de montage. 
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ga + gc R = l-25Cs 0 + g c ) 1 ga + gc 




(a) Poutre 6tay6e. (b) Etais supprimg. (c) Stade d£fuutif. 



Fig. 5.38 Moments de flexion correspondant aux differentes dtapes de realisation d'une poutre mixte 

etay6e au stade de montage. 

Stade deTraitif 

Par opposition au stade de montage, le stade ddfinitif est surtout caracterise par le fait que la 
resistance est maintenant assuree par la poutre mixte. C'est au stade deTinitif que la poutre mixte doit 
reprendre, outre les charges dues aux eventuels 6tais, les charges dues aux finitions (isolation, chape, etc.) 
ainsi que les charges utiles pour lesquelles elle a 6t6 concue. 

5.8.4 Dimensionnement d'une poutre mixte 

Charges et actions a considerer 

Les diff6rents cas de charge doivent Stre considers dans chaque situation de risque et etat d'uti- 
lisation, qu'il s'agit d'etudier pour verifier respectivement la security structurale et l'aptitude au service. 
Pour le stade de montage, il s'agit de tenir compte des charges et des actions suivantes : 

• le poids propre de la poutre mdtallique, 

• le poids propre de la dalle, 

• le poids propre du coffrage de la dalle, si celui-ci est appuye" sur les poutres m^talliques, 

• une charge de montage (admise en general dgale a 1.0 kN/m 2 ), 

• Taction due au vent (si la structure est a l'exterieur), 

et pour le stade dejinitif : 

• le poids propre du profile, 

• le poids propre de la dalle, 

• les reactions des 6tais 6ventuels, 

• le poids des finitions, 

• la charge utile, 

• Taction due au vent (si la poutre est exposed au vent ou fait partie d'un element de contre- 
ventement), 

• la charge de neige (s'il s'agit d'une poutre mixte de toiture), 
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• Faction due a la temperature, 

• l'effet du retrait (§ 5.8.5). 

On apportera encore les precisions suivantes : 

• on peut en general considerer que la valeur de service de longue dur£e q S er,long de la charge utile 
agit de facon permanente; 

• Faction due a la temperature peut en general etre negligee pour les poutres mixtes de batiment; 

• l'effet du retrait est d'ordinaire neglig6 pour la verification de la securite structurale des poutres 
mixtes de batiment; par contre on en tiendra compte pour le controle de Faptitude au service des 
poutres mixtes de batiment ou de pont, de meme que pour la verification de la securite' structurale 
des ponts. 



Calcul des efforts interieurs 

Le calcul des efforts interieurs se fait habituellement a Faide d'un calcul elastique. Dans la plupart des 
cas, les caracteristiques des poutres mixtes sont admises constantes le long de la poutre, tant au stade de 
montage qu'au stade d6finitif. C'est pourquoi ce calcul se fait en g£n£ral en admettant une inertie 
constante pour toute la poutre. 

Le principal avantage du calcul filastique est de permettre l'application du principe de superposition 
(la sollicitation due a la somme de deux charges est egale a la somme des sollicitations dues a chacune 
des deux charges calculees separement). Le calcul elastique ne permet cependant pas de faire intervenir 
une redistribution des moments de flexion, due par exemple a la fissuration et la plastification sur appui. 
En effet, pour les poutres continues, les moments sont maximaux sur appui, la ou la section resistante se 
r&iuit pratiquement a la poutre m£tallique. L'influence de ce type de phenomene est examinee dans le 
volume 11. 



Stability 

Lors du dimensionnement de la poutre mixte, les conditions d'61ancement des elements de la section 
en compression (voilement) doivent Stre respecters, ainsi que, notamment au stade de montage, les 
longueurs de deversement. Ces conditions sont plus ou moins severes selon la m6thode de verification 
choisie (EE, EP ou PP). 

Au stade de montage, la poutre m6tallique agit seule et les conditions de stabilite (voilement et 
deversement) sont identiques a celles valables pour une structure m&allique. Au stade definitif, la liaison 
entre la dalle et la poutre m&allique empeche cette derniere de deVerser. II est cependant encore 



Tableau 539 Elancements limites pour une poutre mixte. 
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n^cessaire de verifier les conditions d'elancement des elements metalliques de la partie comprimee de la 
section mixte. On pourrait pour cela utiliser les valeurs d'eiancements limites contenues dans le 
tableau 5.6. La norme SIA 161 definit cependant pour les poutres mixtes des elancements limites moins 
contraignants, donnas au tableau 5.39 (il s'agit de valeurs proches de celles contenues dans l'Eurocode 4). 



Verification de la securite structural 

II faut a nouveau distinguer entre le stade de montage et le stade deTmitif. La verification de la 
securite" structurale au stade de montage se fait, avec les charges definies prec&lemment, a l'aide de la 
relation (5.35), pour chaque section de la poutre m&allique, en tenant compte de la presence eventuelle 
dun etayage : 



M d < ^* (5.35) 

Md : valeur absolue de la valeur de dimensionnement du moment de flexion du aux charges a 

considerer au stade de montage 
M e ia : moment elastique de la poutre metallique 



On utilise au stade de montage un calcul elastique afin d'eviter une plastification de l'acier, qui 
entramerait des deformations trop importantes. 

Remarquons que nous avons ajoute dans cette section, tout comme a la section 4.7, un indice a aux 
variables relatives a l'acier afin d'eviter toute confusion avec les autres materiaux intervenant ici. 

On tiendra compte de l'effet mixte au stade difinitifea consid6rant la resistance de la section mixte 
telle qu'elle a 6t€ d6finie a la section 4.7. La resistance est habituellement evalu^e a l'aide d'un calcul 
plastique pour les poutres mixtes de batiment, et d'un calcul elastique pour les poutres mixtes de ponts. 
Precisons encore que : 

• les sections des poutres metalliques doivent respecter les conditions de stability correspondant a la 
methode de calcul utilisee; 

• en calcul elastique, la resistance ultime est influencee par la presence eventuelle d'etais lors du 
betonnage de la dalle, car cela a une incidence sur la repartition elastique des contraintes dans la 
section; 

• en calcul plastique, la resistance ultime n'est pas influencee par la sequence de mise en charge de 
la poutre (un eventuel etayage au montage n'influence aucunement la resistance ultime); 

• en calcul plastique, l'influence du fluage, du retrait et de la temperature sur la resistance est 
negligeable du fait de la plastification des sections qui «efface» l'effet de ces actions. 

La securite structurale au stade definitif est done satisfaite si la relation suivante est verifiee (§ 4.7.4): 

M d < 4fi» (5.36) 



Md valeur absolue de la valeur de dimensionnement du moment du aux charges a considerer au 
stade definitif 

Mm, : resistance ultime a la flexion de la section mixte (M p if, pour un calcul plastique et M e ib 
pour un calcul elastique) 
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Dans le cas d'un calcul eiastique, et surtout dans le domaine des ponts, la verification est effectu6e en 
general avec les contraintes (§ 4.7.4). Ceci permet de tenir compte des modifications de la g6om6trie de 
la section et de certaines caracteristiques des materiaux en fonction du temps, en consid6rant les sections 
avec le coefficient d'equivalence n correspondant (§ 4.7.2) : 



a d <^ (5.37) 

oa valeur absolue de la valeur de dimensionnement de la contrainte due aux charges a consid6rer 
au stade definitif 

or valeur limite propre au matdriau (f ya ou op pour l'acier, f c pour le beton, f ys pour l'acier 
d'armature) 



Verification de l'aptitude au service 

La verification de l'aptitude au service d'une poutre mixte consiste essentiellement a verifier sa 
deformation. Une deformation trop importante peut entraver la fonction pour laquelle la structure a ete 
prevue, ou aussi nuire a son aspect. 

Les differents problemes decoulant d'une deformation excessive sont decrits dans les volumes 1 1 et 
12. lis peuvent etre resolus en rdalisant une contrefleche ou en limitant les deformations sous charge de 
service. La contrefleche peut etre determinee conformement aux indications donnees au paragraphe 2.3.4, 
en considerant les charges et les actions suivantes : 

• le poids propre de la poutre metallique et de la dalle (cette charge n'agit que sur la poutre me- 
tallique), 

• les reactions des etais eventuels, 

• le poids des finitions, 

• la part permanente de la charge utile (q S er,long)> 

• l'effet du retrait (§ 5.8.5). 

Le controle de la deformation de la poutre mixte se fait quant a lui avec la valeur de service de courte 
duree (q S er, court) de la charge utile. On tiendra non seulement compte des exigences donnees dans les 
normes SIA 160 et 161, mais egalement des considerations de la norme SIA 162 relatives aux ouvrages 
en beton. 



5.8.5 Effet du retrait 

L'effet du retrait sur le comportement d'une poutre mixte doit Stre etudie avec soin, car il influence a 
la fois les verifications de la securite structurale (calcul eiastique seulement) et celles de l'aptitude au 
service. La figure 5.40 illustre l'effet du retrait a l'aide du modele de reflexion suivant : 

• On considere un element de poutre mixte de longueur dx. Si aucune liaison n'existe entre l'acier et 
le beton, le retrait est libre et la dalle se raccourcit de e cs dx, e cs etant 6gal a la deformation 
relative due au retrait, ou retrait specifique, du beton (§ 3.3.4). 

• En realite, la liaison entre la poutre metallique et la dalle de beton empeche le libre 
raccourcissement de la dalle de beton. Afin de respecter la cbmpatibilite des deformations, il faut 
appliquer sur le beton un effort normal de traction N cs , ce qui cree dans la dalle un etat de 
contrainte uniforme. 
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• L'effort normal de traction N cs agissant dans la dalle de beton est equilibre par un effort normal de 
compression de meme intensite, mais agissant sur la section mixte, a la hauteur du centre de 
gravite de la dalle de beton. 

• L'effet de l'effort de compression N cs , agissant sur la section mixte, est equivalent a celui d'une 
force de compression N cs agissant au niveau du centre de gravite de la section mixte et d'un 
moment de flexion M cs egal a N cs , multiplie par l'excentricite du centre de gravite de la dalle de 
beton par rapport a l'axe neutre de la section mixte. La figure 5.40 donne egalement Failure du 
diagramme des contraintes correspondant a ces deux efforts interieurs. 



RETRAIT LIBRE RETRAIT EMPECHE 




a o a q 



Fig. 5.40 Effet du retrait. 

Le retrait du beton provoque ainsi un etat de contraintes autoequilibrees, caracteris6 par un effort 
normal N cs de traction dans la dalle, et par un effort normal de compression et un moment de flexion 
positif M cs dans la section mixte. Une poutre simple subira des deformations dues a ces efforts interieurs. 
En revanche, dans des systemes hyperstatiques (poutre continue, poutre encastree, etc.), des moments 
hyperstatiques prendront alors naissance du fait des d6formations empechees sur les appuis. 

L'effet du retrait impose done les controles suivants : 

• il y a lieu de considerer les efforts interieurs N cs et M cs crees par le retrait lors de la verification de 
la securite structural a l'aide d'un calcul elastique; leur influence est cependant faible sur les 
poutres de batiment, pour lesquelles on peut en general negliger l'effet du retrait; 

• le moment de flexion M cs cree dans la poutre mixte des deformations dont il faut tenir compte 
pour la verification de Yaptitude au service; on etudie cette influence autant pour les poutres 
mixtes de batiment que pour celles de pont; elle est surtout marquee pour les poutres simples et les 
travees de rive des poutres continues. 

L'analyse des effets du retrait sur le dimensionnement des poutres mixtes est faite en detail dans les 
volumes 1 1 et 12 pour les poutres de batiment et de pont. 
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5.8.6 Calcul de la connexion 

Toute la theorie des elements mixtes acier-beton est basee sur l'hypothese qu'il existe une liaison entre 
l'acier et le beton. L'adherence du beton sur les poutres m6talliques ou sur les tdles est non seulement trop 
faible, mais egalement trop peu durable pour realiser cette liaison; la transmission des efforts rasants doit 
done se faire par l'intermediaire d'616ments de liaison, appeies connecteurs. Leur role est d'empScher le 
glissement relatif des deux materiaux a leur surface de contact, ainsi que la separation de la dalle et de la 
poutre metallique. Les connecteurs peuvent £tre classes en plusieurs categories : 

• Goujons & tite (fig. 5.41(a)) : il s'agit de connecteurs souples, soudes sur la poutre mdtallique avec 
un pistolet eiectrique (soudage par resistance) ou plus rarement a l'electrode. La tete du goujon 
permet d'empScher rarrachement de celui-ci et le soulevement de la dalle de beton. C'est le type de 
connecteurs dont l'utilisation est la plus repandue, tant dans le domaine du batiment que dans celui 
des ponts. 

• Equerres en acier fagonne a froid (fig. 5.41(b)) : il s'agit de connecteurs souples, fixes sur la 
poutre m6tallique par clouage au pistolet. lis sont utilises exclusivement pour les poutres mixtes 
de batiment. 

• Butees (fig. 5.41(c)) : il s'agit la de connecteurs rigides, soudes sur la poutre metallique, qui ne 
permettent pas la redistribution des efforts rasants. En Suisse, on les utilise plutot rarement, 
essentiellement dans les ponts, pour l'introduction locale d'efforts rasants. 




(a) Goujon i t6te. (b)Equerre. (c)Butee. 



Fig. 5.41 Exemples de connecteurs utilises dans les sections mixtes acier-beton. 

II existe encore d'autres facons de realiser la connexion entre l'acier et le beton (par exemple des 
boulons precontraints ou des ancrages r6alis6s a l'aide de barres d'armature). L'emploi des goujons a tSte 
est cependant de loin le plus courant, grace a la facility et a la rapidit6 de pose. De plus, ces connecteurs 
ont l'avantage de presenter la m€me resistance dans toutes les directions. lis permettent 6galement une 
bonne redistribution de l'effort rasant, en raison de leur flexibility. Les equerres clouees, apparues plus 
r6cemment sur le march6, representent une alternative intiressante aux goujons, dans la mesure ou leur 
mise en oeuvre est possible m8me en cas de mauvaises conditions atmosph6riques, et cela sans recourir au 
courant 61ectrique. Par la suite, nous ne parlerons plus que de ces deux types de connecteurs. 

II existe deux principes de connexion: la connexion totale et la connexion partielle. On parle de 
connexion totale lorsque la resistance ultime de la poutre mixte n'est pas<limitee par la resistance de la 
liaison acier-b6ton. Dans le cas contraire, on parle de connexion partielle. La connexion partielle peut, 
dans certains cas, etre preferable a la connexion totale. Elle est cependant soumise a des restrictions : 
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• elle n'est utilisee que pour les poutres mixtes de batiment, 

• elle est applicable settlement lors d'un calcul plastique de la resistance ultime des sections, 

• selon la norme SIA 161, seuls les connecteurs dits souples sont compatibles avec une connexion 
partielle, 

• le nombre de connecteurs doit atteindre, selon la norme SIA 161, au minimum 40% du nombre 
correspondant a la connexion totale. 

Nous allons examiner dans ce paragraphe le cas de la connexion totale. Le calcul de la resistance ultime 
des sections mixtes avec une connexion partielle est traite en detail dans le volume 1 1. 

L'Eurocode 4 contient a plusieurs endroits des indications en cas d'utilisation de connecteurs rigides 
ou de connexion partielle. 

Resistance ultime des goujons 

La resistance ultime des goujons a tete depend du mode de rupture de la connexion. Un des deux 
modes de rupture correspond a l'ecrasement du beton au contact du goujon; les parametres influencant ce 
phenomene sont la surface de contact du goujon, ainsi que la resistance a la compression f c et le module 
d'dlasticitd E c du beton. L'autre mode de rupture se produit par cisaillement de la tige du goujon; ce 
phenomene depend directement de la section Ad du goujon et de la resistance a la traction de l'acier du 
goujon f u D (de facon analogue au cisaillement des boulons). 

La norme SIA 161 donne les expressions suivantes pour les resistances ultimes correspondant a ces 
deux modes de rupture (elles sont valables pour un beton < B 45/35 et des goujons ayant une hauteur 
ho>4d): 



ecrasement du beton : V Rl = 0.35 d 2 V/ C E C (5.38 a) 

cisaillement du goujon : Vfo = 0.7 f u D&D (5.38 b) 

d : diametre de la tige du goujon 

f c valeur de calcul de la resistance a la compression du beton (tab. 3.26) 
E c : module d'eiasticite" du beton (4.103) (E c = 14 000 (f c + 4) 0 - 3 ) 
fuD : resistance a la traction de l'acier du goujon (f u D = 450 N/mm 2 ) 
Ad : aire de la section de la tige du goujon (Ad = nd 2 /4) 

La resistance ultime au cisaillement Vrd d'un goujon est done egale a la plus petite des valeurs 
donnees par (5.38) : 



La valeur de la resistance ultime au cisaillement Vrd ainsi obtenue est valable dans le cas d'une dalle 
pleine (sans tole profil6e) lors d'un calcul plastique de la resistance. Le tableau 5.42 contient, selon le 
type de beton et le diametre du goujon, la valeur num6rique de Vrd selon (5.39) 

Lors d'un calcul elastique de la resistance ultime des sections mixtes, le glissement relatif entre la 
dalle et la poutre metallique doit Stre limite afin de garantir un comportement elastique de la poutre 
mixte. Dans ce but, la valeur donnee par (5.38 a) doit etre multipliee par un coefficient de reduction a : 



Vrd = min(V/fi, V^) 



(5.39) 



VRlel =0CV Rl 



(5.40) 
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Selon la norme SIA 161, on peut admettre une valeur empirique du coefficient de reduction a = 0.6. Les 
valeurs de Vrd, obtenues en tenant compte de cette r6duction, sont egalement contenues dans le 
tableau 5.42. 



Tableau 5.42 Resistance ultime au cisaillement Vrd des goujons a tete. 





Calcul plastique 




Calcul Elastic 


ue 




Diametre d 


Beton 


B&on 


B&on > 


Beton 


Beton 


B6ton 


Beton 


B6ton 


du goujon 


B25/15 


B30/20 


B35/25 


B25/15 


B3O/20 


B35/25 


B40/30 


B45/35 


13 mm 


33 kN 


39 kN 


42 kN 


20 kN 


23 kN 


26 kN 


30 kN 


33 kN 


16 mm 


50 kN 


58 kN 


63 kN 


30 kN 


35 kN 


40 kN 


45 kN 


50 kN 


19 mm 


70 kN 


82 kN 


89 kN 


42 kN 


49 kN 


56 kN 


64 kN 


71 kN 


22 mm 


94 kN 


lllkN 


120 kN 


56 kN 


66 kN 


75 kN 


85 kN 


95 kN 



Si la dalle comporte une t61e profilee, la resistance ultime des goujons doit etre reduite dans certains 
cas. Cette reduction est due au fait que les goujons sont noyes dans des nervures de beton et qu'ainsi, les 
efforts entre les goujons et le beton sont transmis dans un volume de beton plus faible. On se refeiera au 
volume 1 1 pour une analyse detoillee de cette influence. 

L'Eurocode 4 (§ 6.3.2.1) propose les deux formules suivantes pour determiner la resistance au ci- 
saillement Prj des goujons a tete ( ilfaut prendre la valeur minimale) : 

PRd = 7T 0.29 a d 2 ^lf ck E cm 
PR d =j-0.Sf u (nd 2 /4) 

f u resistance ultime a la traction du matiriau du goujon (< 500 N/mm 2 ) 

d : diametre du goujon 

a : coefficient dependant de la geometrie du goujon : 

a = 0.2 [(h/d) + 1] pour 3 <h/d <4 

a= 1.0 pour h/d > 4 

h : hauteur totale du goujon 

fck : valeur caractiristique de la resistance a la compression du beton 

Ecm ■' valeur moyenne du module d'ilasticite du beton 

ft, : facteur de resistance pour le cisaillement (yv= 1 .25) 

Resistance ultime des equerres 

La resistance ultime des equerres clouees HVB a €t€ etablie assez recemment sur la base d'essais. Les 
valeurs de resistance ultime Vrd ainsi obtenues sont reportees au tableau 5.43. Independantes de la 
direction de l'effort rasant, elles sont valables pour un calcul plastique de la resistance, mais seulement 
pour une dalle pleine avec un b6ton > B 35/25. 
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En cas de calcul elastique de la resistance ultime des sections mixtes, il faut multiplier la resistance 
ultime des equerres par un coefficient de reduction a pour les memes raisons que celles mentionnles 
pour les goujons (sa valeur peut erre prise egale a a = 0.7) : 

VRDel = a VRD (5.41) 
Les valeurs de resistance ainsi obtenues sont egalement reportees au tableau 5.43. 



Tableau 5.43 Resistance ultime au cisaillement V/fo des equerres HVB. 



Type d'equerre 


Calcul plastique 


Calcul elastique 


HVB 80 
HVB > 90 


23 kN 
28 kN 


16 kN 
19 kN 



En presence d'une tole profiUe, la resistance ultime des equerres devra 6ventuellement etre reduite, 
comme dans le cas des goujons. Pour cela on consultera egalement le volume 1 1 . 

Calcul elastique de la connexion 

Un calcul elastique de l'effort rasant est ndcessaire lorsque la resistance des sections mixtes est 
egalement etablie avec un calcul elastique. Dans ce cas, l'effort rasant v e i depend directement de l'effort 
tranchant V (fig. 5.44(a)), comme pour la liaison ame-semelle d'une poutre compos6e a ame pleine 
(sect. 5.5) : 



v e l = 



h n e l 



(5.42) 



V 
S c 
lb 
n e l 



effort tranchant dans la section consideree 

moment statique de la dalle (de largeur b e fi par rapport a l'axe neutre de la section mixte 
inertie de la section mixte 

coefficient d'equivalence elastique (4. 1 1 1) (n e / = E a I E c ) 



Dans le domaine des ponts, il faut tenir compte des differentes valeurs du coefficient d'equivalence 
elastique n e i en fonction du type de charge et des caracteristiques de la section. L'effort rasant v e i 
s'exprime done ainsi (l'indice / correspond a la j'-eme charge dont il faut tenir compte) : 



i=l l bi n eli 



(5.43) 



II est utile de preciser que les efforts tranchants a considerer pour le calcul des efforts rasants sont 
ceux dus aux charges appliquees apr&s la realisation de la liaison acier-beton. II faut egalement 
mentionner que les efforts rasants ne sont pas crees uniquement par des efforts tranchants, mais aussi par 
d'autres types d'actions, tels que l'lntroduction de la precontrainte, le retrait du beton ou une difference de 
temperature. Ces differents points sont examines en detail dans les volumes 11 et 12. 
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bef 



m 



M 



N | | N + dN 

var. 



I 



M = 0 
4— 



(a) Calcul llastique. 



Fig. 5.44 Transmission de l'effort rasant. 



i i i i i n 
I i i M i i t ii ii 

e = cte i 



M = Mpib 
f 



(b) Calcul plastique. 



La verification (ou le dimensionnement) d'un goujon se fait alors en comparant la valeur de dimen- 
sionnement de l'effort rasant qu'il doit reprendre a sa resistance ultime au cisaillement Vrjj. Cela re- 
vient done a satisfaire la relation suivante : 



vjdx < n 



VRD 
7R 



(5.44) 



dx 
n 

7k 



valeur de dimensionnement de l'effort rasant obtenue avec (5.43) 
longueur du troncon examine 
nombre de goujons sur la longueur dx 
facteur de resistance (yr = 1.1) 



Pour des raisons pratiques de construction, on choisit en general des goujons identiques sur toute la 
longueur de la poutre. On fait done varier leur ecartement e de fafon a s'adapter a la variation de l'effort 
rasant a reprendre. 

Calcul plastique de la connexion 

Le calcul plastique de l'effort rasant est possible lorsque la resistance des sections mixtes est 
egalement dtablie avec un calcul plastique. Son principe ainsi que son application sont tres simples : les 
connecteurs doivent etre capables de supporter l'effort rasant a l'6tat limite ultime de la poutre mixte 
(rotule plastique d6velopp6e). Le dimensionnement plastique est done independant des charges 
ext€rieures, qui interviennent cependant de fafon implicite, car elles influencent directement les 
dimensions de la section de la poutre ftiixte. 

La connexion doit transmettre un effort rasant par unit6 de longueur v p i, permettant a la section de se 
plastifier (fig. 5.44(b)). Cette transmission d'effort se fait sur une longueur 6gale a la distance entre un 
point de moment nul et une rotule plastique, ou entre les sections ou ont lieu d'importantes variations de 
l'effort tranchant (l'indice i ddsigne le i-eme tron5on de poutre a considerer). Pour chaque tronfon i de 
longueur l'effort rasant F VI - a transmettre est egal a : 



^Vl = Vplli 



(5.45) 
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En travie, l'axe neutre de la section mixte est en general (lors d'un calcul plastique de la resistance) 
dans la dalle, qui est partiellement fissuree; la force de compression F c agissant sur le beton est alors 
identique a la traction F a due a la plastification de la poutre metallique. Si par contre l'axe neutre de la 
section se trouve dans la poutre metallique, la connexion doit transmettre l'effort de compression F c , dfl a 
la plastification de toute la section de beton. Pour chaque troncon i de poutre mixte sollicite par un 
moment de flexion positif, l'effort rasant F VI - obtenu par un calcul plastique vaut done, selon la position de 
l'axe neutre : 

axe neutre dans la dalle : F v ; = F a = f ya A a (5.46 a) 

axe neutre dans le profile" : F v ; = F c = f c A c (5.46 b) 

A a ■ aire de la section d'acier du profile" 
A c : aire de la section de beton (A c = b e fh c ) 

Sur appui, la dalle est fissuree et ne reprend aucun effort de traction. La connexion doit done 
reprendre l'effort de traction du a la plastification de rarmature. L'effort rasant F V1 - d'un troncon de poutre 
sollicite par un moment de flexion negatif vaut dans ce cas : 

F vi = F s = f ys A s (5.47) 



La verification (ou le dimensionnement) des goujons se fait alors en comparant l'effort rasant F VI - a la 
resistance de l'ensemble des goujons sirups sur le troncon i etudie. Cela revient done a satisfaire la 
relation suivante (dans laquelle le facteur de resistance yR n'intervient pas, car toutes les forces expriment 
une resistance) : 

Fvi ^ «i Vrd (5.48) 

n x nombre de goujons sur le troncon i considere 
Vrd : resistance ultime au cisaillement d'un goujon 



Le calcul plastique permet, au contraire du calcul eiastique, d'adopter sur chaque troncon de poutre de 
longueur /,• un ecartement e constant entre goujons. Si l'on a deja fait le choix du type de goujon (on 
connait done Vrd avec les tableaux 5.42 et 5.43), le nombre n; de goujons a repartir sur le troncon i est 
donne par : 



F, 



ni> '^ (5 " 49) 

Si par contre l'ecartement e est connu ou impose par des dispositions de construction (on connait par 
consequent le nombre de goujons ni), le choix des goujons doit alors se faire de facon a ce que la relation 
suivante soit satisfaite : 

VRD*^ (5.50) 
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II est a noter que la disposition des connecteurs sur la poutre est soumise a certaines regies, qui sont 
donnees dans les volumes 1 1 et 12. 

Resistance au cisaillement longitudinal 

La resistance de la liaison acier-beton peut etre limitee non seulement par les connecteurs, mais aussi 
par la resistance au cisaillement du b6ton autour des connecteurs. Une verification de l'effort de 
cisaillement dans le sens longitudinal de la poutre est done necessaire. La figure 5.45 presente les plans 
de cisaillement determinants a considerer dans le cas d'une dalle mixte. La verification de la r6sistance au 
cisaillement longitudinal n'est cependant pas developpee ici, car elle est abordee au volume 11. 



a- a a - a 




Fig. 5.45 Plans de cisaillement longitudinal. 



Exemple 5.6 Verification d'une poutre mixte 

Soit la poutre mixte definie k la figure 5.46. Elle est composee d'un profile IPE 300 en acier Fe E 235 
(f ya = 235 N/mm 2 ), d'une dalle en beton B 40/30 (f c = 19.5 N/mm 2 ) et d'une tole profilee. Sa portee / est de 
11.0 m alors que r6cartement a entre deux poutres est de 2.0 m. Lors du betonnage de la dalle, on tiendra 
compte de la presence d'un etai place a mi-trav6e et d'une charge de montage de 1 kN/m 2 . Au stade definitif, 
on tiendra compte des deux charges suivantes : 

• finitions (chape + revetement) : valeur representative egale a 1 .5 kN/m 2 , 

• charge utile : valeur representative de 2.0 kN/m 2 et valeur de service de courte duree de 1 .5 kN/m 2 . 
Verifier cette poutre mixte au stade de montage puis au stade definitif (comme il s'agit d'une poutre mixte 

de bitiment, on negligera l'effet du retrait). Determiner egalement le nombre de goujons a tete de dia- 
metre 16 mm necessaire pour assurer la connexion entre l'acier et le beton. 



Systeme statique 



Section transversale 



T61e profilee 



etai provisolre 



5500 



5500 



11000 




h> = 120 



Fig. 5.46 Poutre mixte. 
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Largeur participante 

Dans le cas d'une poutre simple, la largeur participante est donnee par (5.34): 

b e f = 2c + 0.2 a I = 150 + 0.2 ■ 1.0- 11 OOOmm = 2350 mm > a =2000 mm, d'ou 
b e f = 2000 mm 

Caracteristiques de la section mixte 

La section de la poutre mixte venfiee dans cet exemple est la meme que celle qui a 6t6 traitee dans les 
exemples 4.13 et 4.14. Son inertie et son moment plastique valent respectivement 1^ - 403 • 10 6 mm 4 
(exemple 4.13, avec n e [ = E a l E c = 5.8, valable pour des charges de courte duree) et M p ib = 359 kNm 
(exemple 4.14, avec l'axe neutre dans la dalle). 

Charges a considerer 

• Stade de montage : 

Poids propre du profit IPE 300 (selon les tables SZS C5) : g a = 0.42 kN/m 

Poids propre de la dalle : g c = y c h c a = 25 kN/m 3 • 0. 15 m • 2 m = 7.50 kN/m 

(comme simplification, on a pris la totality de la hauteur de la dalle et neglige" le poids de la tole) 

Charge de montage : <?o = 1 kN/m 2 a = 1 kN/m 2 • 2 m = 2 kN/m 

Valeur de dimensionnement de la charge au stade de montage : 

9d = YG(8a + gc) + YQ10 = 1-3 (0.42 kN/m + 7.50 kN/m) + 1 .5 • 2.0 kN/m = 13.3 kN/m 

• Stade deTmitif : 

Poids propre du profile et de la dalle : g a + g c = 7.92 kN/m (identique au stade de montage) 
Finitions: go= 1.5 kN/m 2 a = 1.5 kN/m 2 -2m = 3.0 kN/m 
Charge utile : q r = 2.0 kN/m 2 • a = 2.0 kN/m 2 • 2 m = 4.0 kN/m 
Valeur de dimensionnement de la charge au stade dlfinitif : 

<ld = YG + gc + go) +YQQr= 13 ( 7 -92 kN/m + 3.0 kN/m) + 1 .5 • 4.0 kN/m = 20.2 kN/m 
Valeur de service de la charge utile : q se r,court = 1 5 kN/m 2 • a = 1 .5 kN/m 2 -2m = 3.0 kN/m 

Verification au stade de montage 

• Verification de la securitd structurale (calcul 61astique de la resistance) : 
La resistance a la flexion du profile IPE 300 est donnee par : 

Mela =fya W y = 235 N/mm 2 • 557 • 10 3 mm 3 = 131 ■ 10 6 Nmm = 131 kNm 

Valeur de dimensionnement du moment de flexion sur l'appui intermddiaire cr66 par l'6tai : 

q d W) 2 13.3 kN/m (11 m/2) 2 
Md = — g = g = 50.3 kNm 

Le profile IPE 300 est done suffisant, car la relation (5.35) est verifiee : 

M d = 50.3 kNm < ^ = X ~^f± = 119 kNm 
YR 11 

On peut verifier la n6cessit6 de l'6tayage en calculant la valeur de dimensionnement du moment a mi- 
travee, dans le cas ou il n'y a pas d'6tai : 

M<j= ^ = 13.3kN/m ( llm) 2 = ^ ^ 

La presence d'un 6tai a mi-trav6e se justifie done absolument, car sinon, la relation (5.35) ne serait pas 
satisfaite. 

• Verification de l'aptitude au service : 

La valeur de la fleche maximale sous l'effet du poids propre du profili et de la dalle peut etre obtenue a 
l'aide de la figure 5.4. Avec / = 83.6 ■ 10 6 mm 4 , M \ = 0 et M\ = - 0.125 (en considerant une poutre a 
deux travees de 5.5 m de portee), on obtient w\ = 2.2 mm, ce qui ne necessjte pas de mesure particuliere. 
On peut v6rifier que ceci ne serait pas le cas sans etayage, ou Ton aurait en effet une fleche w\ = 86 mm. 
Cette valeur dlevee ndcessiterait soit la realisation d'une contrefleche, soit l'dtayage de la poutre (solution 
choisie ici). 
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Verification au stade d£finitif 

• Verification de la s6curit6 structurale (calcul plastique de la resistance) : 

La resistance a la flexion de la section mixte est donnee par Mpif, = 359 kNm (voir ci-dessus), tandis que 

la valeur de dimensionnement du moment de flexion vaut (la figure 5.38 montre qu'elle ne depend pas de 

la presence d'un etai lors du montage) : 

„ qdl 2 20.2 kN/m (11m) 2 „ M ,„ 
M d = = ^ *- = 306 kNm 

La section mixte est suffisante, puisque la relation (5.36) donne : 

W1l , , Mpii, 359 kNm 
M d = 306 kNm < = — r~. = 326 kNm 

* Verification de l'aptitude au service : 

La fleche de la poutre mixte, due a la charge q ser court , vaut : 

w _ J_ 9ser,court ^ _ J 3.0 kN/m (1 1 m) 4 _ n n07 m -7 mm 

384 E a I b ~ 384 210 ■ 10* kN/m 2 • 403 • 1CT* m 4 " ° Wlm ~ ? 
L'aptitude au service est done verifiee, puisqu'on respecte la valeur limite indicative donnee au ta- 
bleau 2.7 pour un element porteur principal : 

/ 11 000 mm „, 
W4 =7mmZj^= 35Q =31 mm 

Calcul du nombre de goujons 

Etant donne que la resistance des sections est calculee par la m6thode plastique, le nombre de goujons 

necessaire sera egalement determine a l'aide de cette m6thode en considerant le troncon entre appui et mi- 

travee (/,• 5500 mm). Comme l'axe neutre plastique se trouve dans la dalle (exemple 4.14), l'effort rasant a 

transmettre correspond a la plastification de la section d'acier. II est donne par (5.46 a) : 

Fvi = fya &a = 235 N/mm 2 • 5380 mm 2 = 1260 ■ 10 3 N = 1260 kN 

Selon le tableau 5.42, la resistance ultime au cisaillement d'un goujon de diametre 16 mm vaut 

Vrd = 63 kN. Le nombre de goujons necessaire sur la demi-longueur de la poutre est done (5.49) : 

^ F W 1260 kN _ . 

V^ = "63kN~ = 20 8° u J ons 

ce qui correspond a un ecartement e des goujons de : 

// 5500 mm _ 
e = — = — zt; — = 275 mm 
n ( - 20 

Les dispositions constrictives relatives a la connexion sont detaillees dans le volume 11. 



5.9 Elements k parois minces 

5.9.1 Domaines d'application et fabrication 

On appelle Elements a parois minces les elements porteurs constitues de toles profilees ou de profiles 
dont la section est obtenue par faconnage a froid d'une tole mince plane (§ 3.2.4). Les principaux 
avantages des 616ments a parois minces sont la possibilite" qu'on a de leur dormer des formes tres variees, 
utilisant au mieux la matiere, ainsi que leur facilite de fabrication et de montage. 

Le materiau de base est l'acier de construction courant, poss£dant souvent une limite d'eiasticite f y 
plus elevee due au laminage a de petites 6paisseurs, et presente sous forme de bobines (pour les toles) ou 
de feuillards (pour les profiles), ces derniers 6tant obtenus par laminage a chaud ou a froid dans des 
epaisseurs variant de 0.5 a 5.0 mm. Les toles minces sont en general galvanisees a chaud en continu et, si 
necessaire, revetues (prelaquees) en vue d'ameliorer leur resistance a la corrosion ainsi que leur aspect. 
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Les deux proceeds les plus courants pour transformer une tole mince plane sort : 

• le profilage en continu, dans une machine a galets entrained par une force motrice, pour la fabri- 
cation des toles profiles et des profiles formes a froid, 

• le pliage, dans une presse a matrice ou une plieuse a bras, pour les profiles formes a froid de 
longueur limitee. 

La section ainsi obtenue est identique sur toute sa longueur. Cette section est formee d'elements plans et 
arrondis juxtaposes et comporte souvent des raidisseurs en forme de rainures et de plis. Elle est 
caracterisee, a cause du procede de fabrication, par une epaisseur mince mais constante du materiau. 

Les toles profilees sort principalement utilisees dans les dalles mixtes, les bardages de facade et les 
couvertures de toiture, tandis que les profiles formes a froid le sort surtout en tant que pannes de toiture 
et filieres de facade. II existe une tendance actuelle a utiliser ces elements a parois minces non seulement 
pour les elements secondaires, mais aussi pour les elements porteurs principaux tels que cadres de halles 
industrielles, hangars agricoles et pylones de lignes electriques. 

La figure 5.47 donne des exemples de toles profilees utilisees en facade, en toiture et pour des 
planchers. La hauteur des toles pert varier d'environ 30 a 180 mm et leur epaisseur de 0.6 a 1.5 mm. Les 
toles profilees ne doivent pas seulement reprendre des actions telles que le vent ou les charges utiles dans 
un batiment, mais elles servent souvent de coffrage (dalle mixte) ou de support d'isolation (toiture). Lors 
de la construction, elles servent de plate-forme de travail et de coffrage. En facade, les t61es constituent, 
en plus de leur fonction principale d'enveloppe, un dement decoratif important. 



T61es de facade (bardage) 



775 a 1035 



4- 4 




Toles de toiture (couverture) 
150 a 95 

4^r~u~v~\r~\j. 

! 460 a 975 



70 a 175 



4 4 

55 a 80 



T61es de plancher (dalle mixte) 
38 a 51 

600 



4 4- 



750 a 1035 



4- 4- 



600 4 800 



Fig. 5.47 Exemples de t61es profilees. 



La figure 5.48 illustre quelques types de profiles formes a froid, utilises en general dans les structures 
de batiment. Les formes usuelles sort les Z, les C et les I. Les formes en Z possedent plusieurs avantages 
par rapport a celles en C, tels que resistance ultime et rigidity a la torsion plus grandes pour une masse 
egale. En general, la hauteur de ces profiles varie de 80 a 250 mm et leur epaisseur de 1 a 5 mm. Etant 
donne qu'il s'agit d'elements porteurs, leur resistance ultime (a la compression, a la flexion, a la torsion) 
et leur rigidite (flexionnelle, torsionnelle) sort les caracteristiques essentielles a considerer lors du 
dimensionnement. 
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Pannes / Filieres 



Profils 



80 a 250 



Tr-l -f C-l C"7 1504300 

ACIEI Jllcudo 



Bacs de bardage 

160 a 130 




Z C I £ A 



Fig. 5.48 Types de profiled formes a froid. 



5.9.2 Dimensionnement 

Les elements plans constituant les elements a parois minces sollicites par des contraintes normales de 
compression ou des contraintes tangentielles sont sujets au voilement. Etant donn6 que leur eiancement 
(rapport largeur/epaisseur) est en general assez grand, la contrainte critique de voilement est relativement 
basse; la mise en place de raidisseurs pour eviter ce phdnomene est difficile et coflteuse. II est done 
necessaire d'utiliser la resistance post-critique de l'61ement comprime ou cisailld, bien qu'elle fasse appel 
a des methodes d'analyse plus complexes (vol. 1 1). 

On retrouve ainsi un comportement semblable a celui des poutres composees a ame pleine (sect. 5.5), 
dont les differents elements ne satisfont pas les conditions d'eiancement necessaires pour pouvoir tenir 
compte de la section entiere lors de revaluation de sa resistance ultime. La notion de largeur efficace b e f 
est done dgalement utihsee, comme le montre la figure 5.49 pour l'aile comprimee d'un element a parois 
minces (il en serait de meme pour la partie infeneure de Moment en cas de moment n6gatif). Notons que 
la partie comprimee de l'ame de tels elements doit £galement etre reduite dans certaines conditions, et 
qu'on peut parfois tenir compte de la reserve plastique a disposition dans la partie tendue de la section. 
Des precisions sur les details de la procedure de dimensionnement des elements a parois minces et de 
leurs elements de fixation [5.7] sont contenues dans le volume 11. 




■ repartition reelle 
• modele de calcul 



M 




Fig. 5.49 Section reauite de l'aile comprimee d'un element a parois minces. 
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6.1 Introduction 

Les structures metalliques sont pour la plupart constitutes de barres flechies, comprimees ou 
simultan^ment comprim6es et flechies (fig. 6.1). Si Ton utilise en general le terme de «poutre» pour les 
barres flechies, on emploie celui de «colonne» (ou «poteau») pour les barres comprimees, et celui de 
«poutre-colonne» pour les barres a la fois comprimees et flechies. 



, I am , , mo I , 

Ci a) -s ar -r«s rr 

Bane ftechie Bane comprim6e Bane comprimee et flechie 

Fig. 6.1 Modes de sollicitation d'une barre. 



Le but de ce chapitre est de permettre le dimensionnement des 616ments comprimds, avec ou sans 
flexion. Pour ne pas trop alourdir la matiere abordee ici, la theorie de base du flambage elastique et de la 
resistance ultime au flambage est exposed au chapitre 10. Le present chapitre ne contient done que les 
indications ntcessaires au dimensionnement de colonnes ou de poutres-colonnes. Pour atteindre cet 
objectif, ce chapitre est structure de la maniere suivante : 

• Section 6.2. Les principes de dimensionnement des barres comprimees sont d'abord rappeles. Les 
bases des v6rifications de la sdcurite" structurale et de l'aptitude au service sont ensuite examinees. 

• Section 6.3. Les barres comprimees fornixes d'un profile lamine" sont 6tudiees. On examine 
successivement l'effet d'un effort normal (colonne), celui d'une interaction entre un effort normal 
et un ou des moments de flexion (poutre-colonne) ainsi que le flambage par flexion et torsion. 

• Sections 6.4 a 6.6. Les cas particuliers des barres ttr6sillonnees (sect. 6.4), des poteaux mixtes 
(sect. 6.5) et des elements a parois minces (sect. 6.6) sont successivement examines en detail. 

Prdcisons encore que les barres comprimees ne sont en regie generate pas isolees du reste de la 
structure; leur comportement est de ce fait influence par l'ensemble des barres auxquelles elles sont ltees 
(citons par exemple les barres comprimees des treillis et les colonnes de cadres). Pour tenir compte de 
ceci, le comportement d'ensemble d'une structure peut etre &udie" en decomposant ses elements 
comprim6s en barres de remplacement, analysers indtpendamment les unes des autres. Ce principe est 
largement utilis6 pour l'6tude de la stabilite d'ensemble des cadres presentee dans le volume 11. 

6.2 Principes de dimensionnement 

6.2.1 Rappel de la theorie du flambage 

Quelques notions examinees au chapitre 10 sont rappel^es ici, car elles servent de base au dimen- 
sionnement des 616ments comprimes examines dans le present chapitre. La figure 6.2 illustre pour cela le 
cas d'une barre soumise uniquement a un effort normal de compression centre. Ceci permet de mettre en 
evidence les notions de flambage par bifurcation et par divergence (fig. 6.2(b)) : 
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• Le flambage par bifurcation constitue la base de la theorie lin6aire du flambage elastique exa- 
minee a la section 10.2. Ce phlnomene est caracterise' par la charge critique de flambage dastique 
N cn ou charge d'Euler N E ( 1 0.2) : 

N cr = v 6 - 1 ) 
l K 

E : module d'elasticite" 

/ : inertie de la section par rapport a l'axe perpendiculaire au plan de deformation 
Ik • longueur de flambage 

La longueur de flambage est £gale a la longueur de la barre biarticul6e fictive (en allemand 
Ersatzstab) qui aurait la meme charge critique que la barre consideree. C'est aussi la distance entre 
deux points d'inflexion de la d6formee. La figure 6.3 indique la longueur de flambage Ik d'une 
barre comprim6e pour differentes conditions d'appui. 

• he flambage par divergence repr6sente le comportement reel des barres industrielles (§ 10.3.1). La 
resistance ultime au flambage Nk correspondante s'exprime ainsi (10.28) : 

N K = 0 K A = Kf y A= KN p i (6.2) 

Ok '■ contrainte de flambage 

A : aire de la section 

K : coefficient de flambage (k = OKtfy = N Kt N pl) 

Npi : effort normal plastique 




(a) Systeme statique. (b) Flambage par bifurcation et par divergence. (c) Resistance ultime au flambage. 



Fig. 6.2 Flambage d'une bane comprimee. 



£L£MENTS COMPRIM&S 



233 



CAS GENERAL 



CAS LIMITES DES CONDITIONS D'APPUIS 



Appuis glastiques 



Bane tenue transversalement 



Barrc non tenue transversalement 




I 
\ 



0.5 /> IkZ- 



l K = 0.5/ 



0.7/ 



1.0/ 



1.0/ 



» 



I 
\ 
\ 

2.0/ 
\ 



l. 



Fig. 63 Longueur de flambage d'une barre comprimee. 



II est interessant de relever que le moyen le plus economique pour augmenter la resistance ultime au 
flambage d'une barre comprimee est generalement de diminuer sa longueur de flambage, en disposant des 
appuis intermediates, plutdt que de modifier ses conditions d'appui. Notons que la force que doit 
reprendre un appui interm£diaire pour constituer un point fixe est tres faible : l'experience montre qu'elle 
est de rordre de 1 % de l'effort normal de compression sollicitant la barre. 

II a 6t6 d6montr6 au paragraphe 10.3.1 que le flambage des barres industrielles correspond a un 
flambage par divergence (fig. 6.2(b)), et non pas a un flambage par bifurcation, a cause des imperfections 
qu'elles contiennent. Les imperfections les plus influentes sont (§ 10.3.3) : 

• la deformee initiale de la barre, 

• les contraintes r£siduelles presentes dans leur section. 

Des etudes expdrimentales ont montre que la resistance ultime au flambage Ng des barres comprimees 
etait comprise dans la bande de dispersion illustree a la figure 6.2(c), ou N% est donn6 en fonction de 
Yelancement X% : 



i : rayon de girati on de la section de la barre par rapport a l'axe perpendiculaire au plan de de- 
formation ( i = ^1/ A ) 

Les r6sultats des travaux d'une commission de la CECM (Convention europeenne de la construction 
metallique), charg6e d'etudier le comportement des barres comprimees, ont montre qu'il etait possible de 
considerer trois courbes de flambage fondamentales pour l'ensemble des barres comprimees utilis6es 
couramment dans la pratique. Ces trois courbes, representees a grande echelle a la figure 6.4, font 
intervenir les notions suivantes, qui permettent d'utiliser les memes courbes quelle que soit la nuance 
d'acier des barres comprimees : 

• Yelancement limite ilastique Xe correspond a l'intersection de la courbe donnant JV cr avec l'effort 
normal plastique N p i (fig. 6.2(c)). II s'exprime par (10.25) : 




(6.3) 



(6.4) 
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et sa valeur numerique vaut : 

- Xe = 94 pour de l'acier Fe E 235, 

- Xe = 87 pour de l'acier Fe E 275, 

- Xe = 76 pour de l'acier Fe E 355, 

- Xe = 67 pour de l'acier Fe E 460; 

• le coefficient d'elancement Xk est deTini comme le rapport entre les elancements Xg (6.3) et 



Une representation analytique des trois courbes de flambage est donnee dans les normes de cons- 
truction mdtallique (par exemple SIA 161 ou Eurocode 3). On consultera ces dernieres pour les indica- 
tions concernant leur domaine d'application, qui depend essentiellement de la repartition des contraintes 
residuelles dans la section. II est en general le suivant : 

• courbe a : applicable aux sections dont les fibres extremes dans la direction de flambage 
considered sont sollicittes par des contraintes residuelles de traction ou des sections libres de 
contraintes residuelles (par exemple les profiles tubulaires ou les profiles recuits), 

• courbe c : applicable aux sections dont les fibres extremes dans la direction de flambage 
consideree sont soumises a des contraintes residuelles de compression (par exemple les profiles en 
double te flambant selon leur axe faible, les cornieres ou les fers ronds et carres), 

• courbe b : applicable aux profiles en double te flambant selon leur axe fort, ainsi qu'a tous les cas 
ne faisant pas partie des courbes a et c. 

L'Eurocode 3 (§ 5.5.1) definit une quatrieme courbe de flambage (courbe d), qui s'applique aux 
profiles laminis en double te et aux sections composees a ante pleine dont I'epaisseur des ailes dipasse 
respectivement 100 mm et 40 mm. 

Les tables SZS C4.1 contiennent des tableaux dormant directement la resistance ultime au flambage 
d'une barre comprimee en fonction du type de section, du type d'acier, de la direction du flambage et de la 
longueur de flambage Ik- Elles represented un outil de travail dont l'utilisation permet d'eviter de 
nombreux calculs, mais qu'il s'agit de mettre en oeuvre en venfiant soigneusement les conditions d'appli- 
cation. 

Les courbes de flambage europeennes ont ete ttablies pour des barres comprimees respectant certaines 
conditions, dont les plus importantes sont : 

• barres biarticulees de sections constantes soumises a un effort normal constant, 

• sections constitutes avec des profiles europeens, des tubes ou avec des profiles composts a Sine 
pleine ayant des parois suffisamment epaisses pour qu'il n'y ait pas de voilement, 

• flambage par torsion empeche. 

Ceci implique que les courbes obtenues ne sont strictement applicables que si ces conditions sont 
respectees, ce qui est rarement le cas dans une structure reelle ou Ton est presque toujours confronte a des 
cas particuliers qui peuvent etre traitts a l'aide de barres de remplacement, comme par exemple : 

• les barres comprimtes des treillis (encastrements tlastiques aux extrtmites) (§ 5.7.4), 

• les barres comprimees et flechies (§ 6.3.2, 6.3.3 et 6.3.4), 

• les barres dont le flambage par torsion n'est pas empeche (§ 6.3.5), 



A £ (6.4): 




(6.5) 
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• les barres 6tr6sillonnees (sect. 6.4), 

• les barres formees de sections a parois minces sujettes au voilement (sect. 6.6), 

• les montants de cadres (encastrements eiastiques dans les traverses) (vol. 1 1), 

• les barres sollicitees par un effort normal variable [6.1] [6.2], 

• les barres a section variable [6. 1] [6.2]. 

Dans tous ces cas, la mdthode la plus rapide consiste a determiner la longueur de flambage Ik d'une 
barre de remplacement au moyen d'un calcul eiastique. II est alors possible de determiner son eiancement 

et de calculer ensuite sa resistance ultime au flambage, en utilisant l'une des courbes de flambage de la 
figure 6.4. 

6.2.2 Securite structurale 
Barre comprimee 

La verification de la security structurale d'une barre comprimee consiste a contrfiler la relation 
suivante, conforme au principe de dimensionnement exprime par (2.13) : 



N<i : valeur de dimensionnement de l'effort normal de compression 
N% : resistance ultime au flambage 
Wr : facteur de resistance 

Prdcisons que les efforts de compression (Nj et Ng en sont des exemples) sont admis positifs dans 
l'ensemble de ce chapitre de facon a ne pas alourdir la notation, meme si celle-ci n'est pas conforme a la 
convention de signe etablie au paragraphe 1.4.3. 

Barre comprimee et flechie 

La verification de la securite structurale d'une barre comprimee et fiechie peut se faire de deux 
manieres : 

• soit en determinant les efforts interieurs en tenant compte des effets du second ordre (§ 10.3.2); la 
securite structurale de la barre est alors assume si sa resistance en section, compte tenu des effets 
du second ordre, est suffisante (4.80) : 



Nd : valeur de dimensionnement de l'effort normal de compression 
Npi : effort normal plastique 

Ttj : valeur absolue de la valeur de dimensionnement du moment de flexion du second 
ordre 




(6.6) 



N d + n d 

NptfyR MpilyR 



< 1 



(6.7) 



Mpi : moment plastique 



• soit avec des formules d'interaction, en faisant intervenir les efforts du premier ordre majors par 
un facteur d 'amplification pour tenir compte des effets du second ordre; la relation suivante 
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montre un exemple d'une telle formule d'interaction, sur laquelle nous reviendrons plus loin 
(6.14) : 



N d 
N k Iyr 



( 1 > 



1- 



Nd 



<»Md,ma. 
MrIYr 



< 1 



(6.8) 



N d 
N K 
(...) 
N cr 

(O 

M d 
Mr 



valeur de dimensionnement de l'effort normal de compression 
resistance ultime au flambage (6.2) 

facteur d'amplification pour tenir compte des effets du second ordre 
charge critique de flambage elastique (6.1) 
coefficient d6fini au paragraphe 6.3.2 

valeur de dimensionnement du moment de flexion du premier ordre 
resistance ultime a la flexion, d6finie au paragraphe 6.3.2 par (6.20) pour les barres de 
section quelconque et par (6.21) pour les barres realisees avec des profiles lamines en 
double te 



L'Eurocode 3 (§ 5.5.1) etablit les elements de base du calcul du flambement des elements de cons- 
truction metallique selon les memes principes que ceux enonces ci-dessus. II y est egalement permis de 
remplacer la verification du flambage par une verification de la resistance en section, a Vaide d'un calcul 
de second ordre tenant compte d'imperfections initiates sur les barres comprimees. 

Le contenu du present chapitre constitue essentiellement une explication des m£thodes de dimen- 
sionnement et du principe des formules d'interaction pour la flexion composed a utiliser pour quelques 
cas particuliers, souvent rencontres dans la pratique. 

6.23 Aptitude au service 

L'aptitude au service d'un element comprime' n'est en general pas determinante. La norme SIA 161 
recommande cependant de ne pas depasser un certain eiancement Xr des barres comprimees, de facon a 
eviter des problemes lies a leur deformation lors de leur mise en charge. Ces valeurs limites sont les 
suivantes : 

• Xg = 250 pour les barres des contreventements et les elements secondares, 

• Xg = 200 pour les elements porteurs principaux, 

• Xg = 160 pour les elements faisant partie de constructions sollicitees a la fatigue. 

Des indications compiementaires concernant des criteres a satisfaire pour assurer une bonne aptitude au 
service des barres comprimees sont contenues dans le volume 1 1 . 



6.3 Profiles lamines 



Les barres comprimees constituees de profiles lamines sont etudiees dans cette section. La matiere 
.correspondante est assez importante, etant donne" qu'elle traite non seulement des barres uniquement 
comprimees, mais egalement de celles qui sont soumises a une interaction entre un effort normal de 
compression et un ou des moments de flexion. Le tableau 6.5 montre dans quels paragraphes les 
differents cas de sollicitations sont etudies, ainsi que le numero des exemples numeriques correspondants. 
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Tableau 6-5 Structuration et contenu de la section 6.3. 
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flambage hors plan 
et deversement 
empeches 


flambage hors plan 
et d6versement 
non empeches 


flambage 
par flexion 
et torsion 


§6.3.1 


§ 6.3.2 


§ 6.3.3 


§ 6.3.4 


§ 6.3.5 


exemple 6.1 


exemple 6.2 


exemple 6.3 






exemple 6.4 



6.3.1 Effort normal 

Dans le cas simple d'un profile" lamine soumis a un effort normal centre\ il est necessaire de trouver la 
bonne longueur de flambage Ik (fig- 6.3 et § 10.2.1) permettant d'&ablir la resistance ultime au flambage 
Nr. La verification d'un profile" lamine" soumis a un effort normal centre" se fait avec la relation suivahte : 

N d Z (6.9) 

Nj : valeur de dimensionnement de l'effort normal de compression 
Nk : resistance ultime au flambage 

II est important de preciser qu'il est necessaire de verifier (6.9) pour le flambage selon les deux axes 
principaux y et z, lorsque les longueurs de flambage respectives ne sont pas identiques. Si cela est 
neanmoins le cas, il est alors suffisant de verifier le flambage par rapport a l'axe de faible inertie z. 
Concernant les effets du poids propre sur une barre non verticale, des essais et des simulations effectues 
dans le cadre de l'elaboration des courbes de flambage de la Convention europeenne de la construction 
m£tallique [6.5] ont montre" que cette charge transversale pouvait etre negligee, a condition que la 
deformation qu'elle cr6e sur une poutre simple de portee I = Ik Tie depasse pas /tf/3500. 



Exemple 6.1 Verification d'une colonne comprimee tenue lateralement 

Soit la colonne d'un cadre de halle telle que representee a la figure 6.6. Elle est constitute d'un profile 
HEA 180 en Fe E 235 soumis a un effort normal de compression N. Des filieres horizontales, espacees de 
1500 mm, sont necessaires pour des raisons constructives; elles sont fixees a un contreventement de facade. 

Verifier cette colonne lorsque la valeur de dimensionnement de l'effort normal vaut = 640 kN. 
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Les longueurs de flambage de la colonne n'etant pas identiques selon les axes y et z, il est ndcessaire de 
verifier son flambage selon les deux axes principaux. 

Flambage selon l'axe de forte inertie 

Le rayon de giration par rapport a l'axe fort d'un HEA 180 vaut, selon les tables SZS C5, iy= 74.5 mm. 
Comme la longueur de flambage de la colonne est egale a sa hauteur totale, soit lg y = 6000 mm, son 
dlancement vaut : 

& = ^mm 
Ay i y 74.5 mm 

Le coefficient de flambage Ky peut Stre obtenu avec la courbe de flambage b de la figure 6.4. Avec un 
coefficient d'elancement A^j, = I = 80.5 / 94 = 0.856, on obtient un coefficient de flambage Ky = 0.69. 
La resistance ultime au flambage selon l'axe de forte inertie vaut alors (6.2) : 

N Ky = a Ky A = KyfyA = 0.69 • 235 N/mm 2 • 4530 mm 2 = 735 • 10 3 N = 735 kN 

La verification avec (6.9) montre que la colonne ne flambe pas selon l'axe de forte inertie : 

N d = 640 kN < = = 668 kN 

Remarquons que les tables SZS C4.1 indiquent une resistance ultime au flambage JV^, = 733 kN pour un 
profile HEA 180 en acier Fe E 235 ay ant une longueur de flambage Igy = 6000 mm. La difference, par 
ailleurs insignifiante, de 2 kN avec la valeur de 735 kN dtablie precddemment s'explique par la precision de la 
lecture de la figure 6.4 et par les arrondis effectues. 
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Flambage selon l'axe de faible inertie 

Le rayon de giration par rapport a l'axe faible d'un HEA 180 vaut, selon les tables SZS C5, i z = 45.2 mm. 
En admettant que les filieres constituent des appuis intermediaires fixes (ce qui n'est le cas que si elles sont 
fixees a un contreventement), la longueur de flambage de la colonne est egale au quart de sa hauteur totale, 
soit Ik z = 1500 mm. Son eiancement vaut alors : 
iKz 1500 mm 
X & = i z = 45.2 mm = 332 
Le coefficient de flambage k z peut Stre obtenu avec la courbe de flambage c de la figure 6.4. Avec un 
coefficient d'eiancement Xr z - X^ z l Ag = 33.2/94 = 0.353, on en tire un coefficient de flambage 
k z = 0.92. La resistance ultime au flambage selon l'axe de faible inertie vaut alors (6.2) : 

N Kz = a Kz A = *zfy A = 092 ' 235 N/mm2 • 4530 n™ 2 = 979 • 10 3 N = 979 kN 

La verification avec (6.9) montre que la colonne ne flambe 6galement pas selon l'axe de faible inertie : 

N K7 979 kN 
N d = 640 kN <. -** = . , = 890 kN 

YR lA 

Les tables SZS C4.1 permettent d'obtenir (en l'occurrence par interpolation) une resistance ultime au 
flambage N Kz = 980 kN pour un profile HEA 180 en acier Fe E 235 ayant une longueur de flambage 
l Kz = 1500 mm. 

Si les filieres ne creaient pas d'appuis intermediaires (on aurait done = 6000 mm), la resistance ultime 
au flambage de la colonne vaudrait N Kz = 366 kN. La verification avec (6.9) montrerait alors que le flambage 
selon l'axe de faible inertie ne serait pas evite : 

N d = 640 kN » = = 333 kN 

YR 11 

Pour eviter ce flambage, il faudrait augmenter considdrablement la section de la colonne, en choisissant par 
exemple un profile" HEA 240 en acier Fe E 235. 



6.3.2 Effort normal et moment de flexion selon l'axe fort 

Principe de ('interaction 

Examinons pour commencer le cas d'un profile lamind soumis a une interaction entre un effort normal 
de compression et un moment de flexion selon son axe de forte inertie. La figure 6.7 montre le systeme 
statique et les sollicitations d'un tel element. Cette figure illustre egalement les effets du second ordre qui 
se manifestent dans un tel cas : 

• La deformee initiale de la barre (wo a mi-hauteur) cr€e une augmentation du moment M du 
premier ordre, en raison de l'excentricit6 de l'effort normal N par rapport a la position reelle de 
l'axe de la barre. Elle est de ce fait soumise a un moment de flexion du second ordre ft (§ 10.3.2). 

• La resistance ultime au flambage N% est influenced directement par la grandeur du moment de 
flexion : plus le moment de flexion est grand, plus la resistance ultime Afc va diminuer. 

Les moments de flexion du second ordre qui se manifestent dans ce cas proviennent done a la fois de 
rexcentricite de 1'effort normal par rapport a la d6formee initiale de la barre et de la presence d'un 
moment de flexion. 

Comme cela a €t€ dit au paragraphe 6.2.2, il serait suffisant de verifier la resistance en section d'une 
barre comprimee et fiechie en tenant compte des efforts du second ordre. La norme SIA 161 donne des 
indications pour ce type d'analyse. Pour eviter de devoir 6tablir les efforts du second ordre, des formules 
d'interaction ont ete developpees pour certains types de sections. Leur utilisation necessite de verifier les 
deux phenomenes qui sont susceptibles d'entrainer la mine de la barre, a savoir : 
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Fig. 6.7 Sollicitations et comportement d'une barre comprimee et flechie. 



• la stabilite, avec les formules ({'interaction tenant compte des effets du second ordre, 

• la r6sistance en section, avec les efforts du premier ordre (sur la base de la theorie exposee a la 
section 4.6). 

Comme la resistance en section est examinee en detail au chapitre 4, il n'est pas necessaire d'y revenir 
ici. II est par contre utile d'expliquer le principe des formules d'interaction. Rappelons pour cela que la 
verification d'une barre soumise uniquement a un effort normal de compression peut se faire avec la 
relation suivante, qui n'est rien d'autre qu'une formulation differente de (6.9) : 

Nd 



N K lyn 



< 1 (6.10) 



La verification d'une barre soumise uniquement a un moment de flexion selon l'un de ses axes 
principaux peut quant a elle se faire avec la relation suivante, correspondant a (5.8) dans le cas ou le 
deversement est emp&he' : 

r^-<l (6.11) 

Mr : resistance ultime a la flexion (sect. 4.3) 

Comme la barre traitee dans ce paragraphe est en realite soumise a un moment de flexion du second 
ordre, il faut remplacer dans (6. 1 1) le moment du premier ordre M par le moment du second ordre Tt. Sur 
la base de l'hypothese d'une dtfbrmee initiale de forme sinusoi'dale identique a celle admise pour la barre 
simplement comprim6e (§ 10.3.2), le moment du second ordre peut 8tre estim6 avec le meme facteur 
d'amplification que celui etabli dans (10.22) : 



(6.12) 
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La v6rification d'une barre simultanement comprimee et ftechie selon un de ses axes principaux peut 
done se faire en superposant (6.10) et (6.1 1), tout en integrant dans cette derniere relation le moment du 
second ordre 6tabli avec (6.12). Cela donne la formule d'interaction suivante : 

NtfYR + Nd Mtfm ~ 1 (613) 
N C r 

La relation (6.13) est valable pour un moment de flexion M constant sur la longueur de la barre 
(fig. 6.7). Si ceci n'est pas le cas et que le moment de flexion varie lin6airement sur la longueur de la 
barre (fig. 6.8(a)), on peut remplacer Mj par a)Md,max- On obtient ainsi une formule d'interaction qui a la 
forme generate suivante : 

Nd 1 aMd.max . 



Le coefficient (0 tient compte du fait que les augmentations de N et de M ne sont pas liees, et que les 
moments maximaux dus au moment de flexion M et au moment du second ordre, du a l'excentricitd de 
l'effort normal N par rapport a la defbrmee de la barre, ne se situent pas forc6ment au mSme endroit; il est 
donne' par la relation suivante : 

<a = 0.6 + 0.4 > 0.4 (6.15) 

"*d,max 

Md,max '• valeur de dimensionnement (avec son signe) du moment maximal en valeur absolue 
Md,min '• valeur de dimensionnement (avec son signe) du moment minimal en valeur absolue 



La relation (6.15) permet de constater que le coefficient co varie de 0.4 a 1.0 lorsque le diagramme des 
moments est lineaire sur la longueur de la barre (le moment n'est alors causd que par des actions 
exteneures a la barre). Quelques cas illustrant cela sont montres a la figure 6.8(a). 

Si une charge, ponctuelle ou lindaire, transversale a la barre (due par exemple au vent, a la neige ou au 
poids propre d'une barre non verticale) agit entre ses deux extremit6s, le diagramme des moments n'est 
alors plus lin6aire (ligne brisee ou parabolique) (fig. 6.8(b)). II est alors necessaire de considerer une 
valeur de a) = 1.0. 

Les considerations ci-dessus sont volontairement assez g6n£rales, car elles n'ont pour but que 
d'expliquer le principe de la verification de la stabilite a l'aide de formules d'interaction. Dans la suite 
de ce paragraphe, nous allons examiner l'application de (6. 14) en considerant de facon s6par6e les cas ou 
le flambage hors plan (en l'occurrence selon l'axe de faible inertie) et le ddversement sont empech6s 
ou non. 

L'Eurocode 3 (§5.5.4) propose pour la verification des elements comprimes etfldchis la relation 
generate suivante : 



Zmin Af y I mi w piyfy 1 7MI WpLzfy 1 7M\ 
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0)= 1.0 



cu = 0.6 



01 = 0.4 






M 



M 



\ 



N 
Ml 



0 = 1.0 




(a) Diagramme des moments lineaire. (b) Diagram™ des moments non lineaire. 

Fig. 6.8 Valeurs du coefficient to pour quelques formes de diagrammes des moments. 



Les valeurs des coefficients X, k y et k z varient selon le type de section et le risque ou non de diversement. 
D'autres coefficients de correction sont introduits, dependant de I 'allure du diagramme des moments le 
long de la barre consideree. Les moments risistants sont igalement definis en fonction des classes de 
section. 

Flambage hors du plan et deversement emp&hes 

Pour le cas particulier de 1'interaction entre un effort normal et un moment de flexion selon l'axe de 
forte inertie, la formule d'interaction (6.14) s'exprime de la facon suivante : 



^cry 
Mdy,max 

(Oy 

MRy 



max 



M dy, 
Mdy,min 



Nd_ 



1 



NKylYR 



1- 



Nd MRylfR 



< 1 



(6.16) 



N, 



cry 



charge critique de flambage elastique selon l'axe y, deTinie par (6.1) 

valeur absolue de la valeur de dimensionnement du moment de flexion maximal selon 

l'axe y 

coefficient deTini par (6.17) lorsque la barre est appuyee lateralement a ses extr6mit£s et 
que le moment de flexion varie lineairement sur la longueur de la barre 
resistance ultime a la flexion selon l'axe y, deTinie par (6.20) pour les barres de section 
quelconque ou par (6.21) pour les barres realisees avec des profiles larnines en double t6 



(Oy = 0.6 + 0.4 > 0.4 

l "dy,max 



(6.17) 



valeur de dimensionnement (avec son signe) du moment maximal (en valeur absolue) 
selon l'axe y 

valeur de dimensionnement (avec son signe) du moment minimal (en valeur absolue) 
selon l'axe y 
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Pour que la formule d'interaction (6.16) reste utilisable de facon conservatrice, il est n^cessaire 
d'admettre une valeur de co = 1.0 dans les cas suivants : 

• si l'une des extremites de la bane n'est pas appuyde lat&alement (colonne faisant partie d'un cadre 
non term transversalement, par exemple), 

• si la bane est chargee transversalement (diagramme des moments non lindaire). 

On peut encore preciser qu'une verification de la resistance en section est superflue lorsque ©=1.0, car la 
formule d'interaction (6.16) contient implicitement dans ce cas deja la verification de la resistance en 
section. 

II est tres important de preciser que la formule d'interaction (6.16) n'est valable que dans les 
conditions suivantes [6.3] : 

• La barre comprimee et flechie est appuyee lateralement a ses deux extr6mites. 

• Le flambage hors plan (autrement dit le flambage selon l'axe principal ou il n'y a pas de flexion, en 
roccurrence l'axe z) est empeche. Ceci est le cas si les conditions suivantes sont respectees : 

X Kz $ 0.5 et Nd^-^ (6.18) 
7R 

Xk z : coefficient d'elancement selon l'axe z defini par (6.5) 

Le flambage hors plan ne peut en toute rigueur fetre empeche que si la contrainte de flambage 0fr z 
est superieure a la limite d'eiasticite fy, ceci est le cas lorsque le coefficient d'elancement A. Kz est 
egal ou inferieur a 0.2 (fig. 6.4). Selon [6.4], il est toutefois possible d'admettre que la contrainte 
de flambage soit legerement inferieure a la limite d'eiasticite; cela explique la valeur limite de 
Xkz ^ 0.5 de la premiere condition a respecter dans (6.18). 

La deuxieme condition exprimee par (6.18) permet de s'assurer que le flambage hors plan (en 
roccurrence selon l'axe faible) ne se produit pas avant celui selon l'axe fort, dont il est tenu compte 
dans la formule d'interaction (6.16). 

• Le deversement de la barre, possible essentiellement pour des profiles en double t6 flechis selon 
leur axe de forte inertie, est empeche\ Ceci est le cas si la longueur de deversement //> est infe- 
rieure ou egale a la longueur critique de deversement l cr (§ 5.2.2) : 

ID ^ lcr (6.19) 



Rappelons que la determination de la longueur critique est possible avec (5.5) a condition que 
Nd/(Npi/yit) < 0.15. Si cette valeur est depassee, on verifiera la stability de la barre en admettant 
que le deversement n'est pas empeche (done avec la formule d'interaction (6.22)) [6.4]. 
• La formule d'interaction (6.16) est valable pour les barres prismatiques de section quelconque, 
pour autant que Ton considere le moment elastique M e i y comme resistance ultime a la flexion, a 
savoir : 

MRy = M e iy (6.20) 
M e i y : moment eiastique selon l'axe y (M e fy = f y W y ) 
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Pour les profiles en double te, il est possible de consid6rer Mr comme etant egal a la resistance 
ultime plastique a la flexion. En cas de flexion selon l'axe de forte inertie, on peut meme introduire 
un moment plastique major6, pour tenir compte de la forme du diagramme d'interaction M-N 
(§ 4.6.2). On a ainsi pour le cas de la flexion selon l'axe y une relation semblable a (4.83), 
completee par une valeur limite superieure provenant du flambage : 



MRy = 



V 2Aj 



(6.21) 



A w : aire conventionnelle de l'ame du profile' en double te 
A : aire de la section transversale 

Flambage hors plan et deversement non empeches 

II a ete admis jusqu'ici que le flambage hors plan et le deversement etaient empeches (ce sont deux 
conditions necessaires pour appliquer la formule d'interaction (6.16)). Des que l'une de ces conditions 
n'est pas satisfaite, il est important de tenir compte de ces phenomenes, car ils peuvent influencer d'une 
facon non negligeable la resistance d'une barre simultan^ment comprim6e et fiechie. Les nombreuses 
etiides effectuees dans le domaine ont permis d'etablir des formules approchees pour traiter le cas des 
profiles en double te soumis a une interaction entre un effort normal de compression et un moment de 
flexion. Nous en faisons ci-apres une synthese pour le cas de la flexion selon l'axe de forte inertie, le cas 
de la flexion biaxiale etant examine au paragraphe 6.3.4. 

En cas d'interaction entre un effort normal de compression et un moment de flexion selon l'axe de 
forte inertie y, il est possible de reprendre la formule d'interaction (6.16) en remplacant : 

* Njcy par Nfa, car c'est le flambage selon l'axe faible qui est en principe determinant, 

* MRy par Mj), car la resistance ultime a la flexion correspondra a un deversement. 

Ces modifications permettent d'etablir la formule d'interaction (6.22 a). Cette relation prend la forme 
de (6.6) lorsque le moment M est egal a zero. Elle ne couvre cependant pas le cas ou 1'effort normal serait 
egal a zero, pour lequel elle devrait prendre la forme de (5.7). Pour tenir compte de ceci, il est necessaire 
de verifier egalement (6.22 b) : 

ITT- + — V ^ ^ 1 (6.22a) 
Nrt/TR l _^d_ MdIyr 

N cr y 

Mdy,max ^ ^ (6.22 b) 

Mr) : moment de deversement calcuie avec un coefficient tj = 1 correspondent a un diagramme 

de moment uniforme (§ 1 1.3.2) 
A//)(tj) : moment de deversement calcuie avec le coefficient tj correspondant au diagramme des 

moments effectif (§ 1 1 .3.2) 



La reference [6.3] contient des explications theoriques et pratiques sur la forme de (6.22 a), notamment 
par rapport a des essais et au contenu de certaines normes pour ce type de sollicitation. 
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Relevons que la norme SIA 161 pr&ente une formule d'interaction pour les barres comprim£es et 
flechies, dont le flambage et/ou le d£versement ne sont pas empechds, formule qui n'a pas la meme forme 
que (6.22 a), mais qui correspond en fait simplement a une autre representation. La formule d'interaction 
proposee par la norme SIA 161 est la suivante : 

* (6 . 23) 

MRy,N '• resistance ultime a la flexion selon 1'axe y r6duite a cause de l'effort normal N d£finie 
par (6.24) 

MR * N = (* ~ i 1 -~ty) MD - (6 - 24) 

On relevera que la valeur limite de (Oy Mo(r/) donnee pour Mfytf permet de retrouver (6.22 b) a partir 
de (6.23) pour le cas particulier oii l'effort normal est egal a z6ro. 

Exemple 6.2 Verification d'une colonne comprimee et flechie tenue latlralement 

Soit la colonne d'un cadre transversal de halle telle que representee a la figure 6.9. Elle est constitute d'un 
profile HEA 280 en Fe E 235 soumis a un effort normal de compression N et a un moment de flexion M y 
agissant a son extr£mit6 superieure. Des filieres horizontales, espacees de 1500 mm, sont necessaires pour des 
raisons constructives; elles sont fixdes a un contreventement de facade. La longueur de flambage selon l'axe 
fort correspond a lfc y = 0.75 / = 4500 mm (cette valeur inferieure a / s'explique par le systeme statique du 
cadre, qui est tenu lateralement, et par le rapport des inerties de la traverse et de la colonne (vol. 1 1)). 

Verifier cette colonne lorsque les valeurs de dimensionnement de l'effort normal et du moment de flexion 
valent respectivement N d = 3 10 kN et Mjy = 200 kNm. 



Stability 

Pour savoir avec quelle formule d'interaction la stability de cette colonne doit 8tre verifiee, il est d'abord 
necessaire de verifier le flambage hors plan et le deversement. 

• Flambage hors plan : 

Le coefficient d'elancement selon l'axe z peut etre obtenu ainsi : 

, Ikz 1500 mm „, , ., ^ - 21.4 „„„ 

kfr, = ■ = = 21.4 d'ou Xr, = -f* = ttt- = 0.23 < 0.5 

AZ i z 70 mm AZ \ E 94 

La resistance ultime au flambage selon l'axe z peut Stre dtablie avec les tables SZS C4.1, avec lesquelles 
on obtient, par interpolation, pour 1% Z = 1500 mm : 

Nr-, 2230 kN 

N K , = 2230kN d'oii N d = 310kN < = — = 2030kN 

7k 11 

On a ainsi venAe" les conditions exprimees par (6. 18), ce qui permet d'affirrner que le flambage hors plan 
est empechi. 

• Deversement : 

Comme ^/(A^/jfe) = 310 kN/ (2290 kN / 1.1) = 0.149 < 0.15, il est possible d'dtablir pour un calcul EP 
la longueur critique de deversement avec (5.5b) majore" par (5.6). On a dans notre cas : 
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Syst£me statique 



Ulliililll 



ii>r 




Flambage scion 
l'axe faible | 



J* 



Flambage selon 
l'axe fort 



Fig. 6.9 Colonne comprimee et flechie tenue lateralement. 



l cr = 2.7 -70.0 mm (1-0) 



V 



210 000N/mm 2 /261 kNm/ 1.1 



= 6150 mm 



235 N/mm z \ 200 kNm 
La condition (6.19) est done satisfaite, puisque qu'en admettant de facon conservatrice une longueur de 
deversement //> = 6000 mm (on neglige ainsi le fait que les filieres constituent un certain appui lateral), 
on a lp <l cr = 6150 mm. Ceci permet d'affirmer que le deversement de la colonne est egalement empech6. 
Verification de la stability : 

Comme le flambage hors plan et le deversement sont empeches, la verification de la stability de la 

colonne peut Stre faite avec (6.16). Pour pouvoir appliquer cette formule d'interaction, il est cependant 

encore necessaire d'eutblir les valeurs de N%y, N cry , (By, et Mr v avec respectivement les tables SZS C4.1, 

(6.1), (6.17) et (6.21): 

N Ky = 2115 kN 

ifi EI V n2 ■ 210 kN/mm2 • 136.7 • 106 mm4 
-jjr* = , Arnn = 13 990kN 



Ncry = 



(4500 mm)2 



ox, = 0.6 + 0.4 **f*< min = 0.6 + 0 = 0.6 > 0.4 
' M dy,max 
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M R y = 



mais Mgy < 



f 


1 \ 


M p fy = ( 


1 

V 




~ 2A j 





1 



2056 mm- 
2 ■ 9730 mm2 J 



261 kNm = 292 kNm 



1 + 0.2- 



N Ky I YR ) 



M 



ply '■ 



1 + 0.2- 



310kN 
2115kN/l.l 



261 kNm = 269 kNm 



d'ou = 269 kNm 

La verification de la stability avec la formule d'interaction (6.16) montre que le profile HEA 280 est 
suffisant : 



N d 



310 



1 



0.6 ■ 200 

Nfcy/JR " , Nd. MRylYR ~ 2115/1.1 T _ 310 269/1.1 
N cry 13 990 



= 0.16 + 0.50 = 0.66 < 1.0 



Resistance en section 

Etant donn6 que le coefficient aty est inferieur a 1.0, il est n6cessaire de verifier la resistance en section de 
la colonne. Pour une interaction entre un effort normal et un moment de flexion selon l'axe y, la resistance en 
section est a verifier avec (4.85a) et (4.83) : 

< M Dl y_ N ^ ( f N d \ / 1 



, . . ( N d \ 

Mdy <- ^ .avec^^l-— j 



1 ~ 2A 



j M ply £ M ply 



Avfec les valeurs tirees des tables SZS C5, on obtient : 

N p i =f y A = 235 N/mm2 • 9730 mm* = 2290 • 10 3 N = 2290 kN 



I, 310kN 



/i.ij 



i 



l- 



2056 mm 2 



261 kNm = 248 kNm < M ply = 261 kNm 



2 9730mm 2 

La verification de la resistance en section montre que le profile HEA 280 est suffisant : 
M dy = 200 kNm < = - kNm 

On pourrait verifier qu'un profile HEA 260 en Fe E 235 ne serait par contre pas suffisant, tant pour la 
verification de la stability que pour celle de la resistance en section. 



Exemple 6.3 Verification d'une colonne comprimee et flechie non tenue lateralement 

Soit.la colonne d'un cadre transversal de halle telle que representee a la figure 6.10. Elle est constituee 
d'un profile HEA 240 en Fe E 235 soumis a un effort normal N et a un moment de flexion M y agissant a son 
extremite superieure. II n'y a pas de filiere horizontale qui pourrait constituer un appui lateral intermediaire 
pour la colonne. La longueur de flambage selon l'axe fort correspond a l^ y = 0.9 / = 5.4 m (cette valeur 
inferieure a / s'explique par le systeme statique du cadre, qui est tenu transversalement, et par le rapport des 
inerties de la traverse et de la colonne (vol. 1 1)). 

Verifier cette colonne lorsque les valeurs de dimensionnement de l'effort normal et du moment de flexion 
valent respectivement = 135 kN et M d = 145 kNm. 

Stability 

Pour savoir avec quelle formule d'interaction la stabilite de cette colonne doit Stre verifiee, il est d'abord 
necessaire de verifier le flambage hors plan et le deversement. 
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Systime statique 




Flambage scion 
l'axe fort 



Fig. 6.10 Colonne comprimee et flechie non tenue latdralement. 

• Flambage hors plan : 

Le coefficient d'elancement selon l'axe z peut Stre obtenu ainsi : 
_ l Kz _ 6000 mm _ ,„„ „ „ - 100 



La resistance ultime au flambage selon l'axe z peut etre 6tablie avec les tables SZS C4.1. On obtient pour 
l Kz = 6000 mm : 

908 kN 

= 908 kN d'oii N d = 135 kN < = °, = 825 kN 



1.1 



Le flambage hors plan n'est done en l'occurrence pas empfechi, dtant donn6 que le coefficient d'dlan- 
cement Xjc est trop 61ev6, selon (6. 18). 
Deversement : 

Comme NJ(N p ^nd = 135 kN/ (1800 kN / 1.1) = 0.083 < 0.15, il est possible d'dtablkpour un calcul EP 
la longueur critique de ddversement avec (5.5b) majore" par (5.6). On a dans notre cas : 



l cr = 2Ji 



E_ \ M pl ly R 



„ ™ „ ^. / 210 000 N/mirJ ^ I 

l cr = 2.7- 60.0 mm (1-0) A/ 235N/mm 2 \ 



175kNm/l.l 
145 kNm 



= 5070 mm 
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La condition (6.19) n'est done pas satisfaite, puisque Ton a lp = 6000 mm > l cr = 5070 mm. Le d6- 
versement de la colonne n'est done pas empechd. 
Verification de la stability : 

Comme le flambage hors plan et le deversement ne sont pas empSchds, la verification de la stabilite de la 

colonne est a faire avec (6.22). Pour pouvoir appliquer cette formule d'interaction, il est cependant encore 

necessaire d'etablir les valeurs suivantes : 

n 2 EI v k 2 ■ 210 kN/mm 2 • 77.6 • 10 6 mm 4 

= 5520 kN 



N C ry = 



l%y ~ (5400 mm) 2 



(Oy= 0.6" 



>.min 



= 0.6 + 0 = 0.6 > 0.4 



, + 0.4^ 

M dy,max 

M D = 154 kNm selon les tables SZS C4.1 pour l D = 6000 mm et t] = 1 CM = cste) 

M^rj) = 168 kNm selon l'exemple 1 1.5 pour rj = 1.75 (correspond au diagramme reel des moments) 

La verification de la stability avec la formule d'interaction (6.22) montre que le profile HEA 240 est 
suffisant : 

N d 1 fiJyMrfy.mat 135 1 0.6 ■ 145 



N, 



cry 



it), max 



= 145 kNm <, 



MM) 
7k 



' 908/1.1 
168 kNm 



1 



135 154/1.1 



= 0.164 + 0.637 = 0.801 < 1.0 



1.1 



5520 
= 153 kNm 



Si Ton avait voulu verifier la stability de la colonne avec (6.23), il aurait encore fallu dtablir la valeur de 
M Ry,N avec (6.24) : 



( 



Ry,N = 



1- 



135 kN 
908kN/l.l 



1- 



135 kN 



154 kNm = 0.836 0.976 154 kNm = 126 kNm 



5520 kN, 

mais M Ry _ N ^ 00yM D {rj) = 0.6- 168 kNm = 101 kNm 
d'ou M RyN = 101 kNm 

La verification de la stability avec la formule d'interaction (6.23) montre alors dgalement que le profile 
HEA 280 est suffisant : 

= 0.6 • 145 kNm = 87 kNm < = 101 , 1 f fm = 92 kNm 

7R 



(OyMtfy 



1.1 



Resistance en section 

Etant donnd que le coefficient (Oy est infeneur a 1.0, il est necessaire de verifier la resistance en section de 
la colonne. Pour une interaction entre un effort normal et un moment de flexion selon l'axe y, la resistance en 
section est a verifier avec (4.85 a) et (4.83) : 

„ M D iy.N (. N d \ /_J_\ 
< r , avec M D i vN = 1 - 1 1 ' 



M<ty < 



V 



2A 



Mply £ M p i y 



Avec les valeurs tirees des tables SZS C5, on obtient : 

N p i = f y A = 235 N/mm 2 • 7680 mm 2 = 1800 • 10 3 N = 1800 kN 

M p iy = fyZy = 235 N/mm 2 ■ 744 • 10 3 mm 3 = 175 • 10^ Nmm = 175 kNm 



M ply, 



135 kN 



1800 kN/ 1.1 ) 
d'ou M p i y>N = 175 kNm 



1 



1- 



1640 mm^ 
2 -7680 mm 2 



175 kNm = 180 kNm < M ply = 175 kNm 
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La verification de la resistance en section de ce profile montre que celui-ci est suffisant : 
Mdy = 145 kNm < ta = IZIMS = 159kNm 

La stability ainsi que la resistance en section de la colonne dtant satisfaites, on peut conclure que le profile 
HEA 240 en acier Fe E 235 est suffisant. 



633 Effort normal et moment de flexion selon I'axe faible 

II est possible d'utiliser le mSme principe d'interaction entre un effort normal de compression et un 
moment de flexion selon l'axe de faible inertie, que celui utilise au paragraphe 6.3.2 pour l'interaction 
entre un effort normal de compression et un moment de flexion selon l'axe de forte inertie. Une difference 
fondamentale existe cependant entre ces deux cas, a savoir qu'il ne peut pas y avoir de d6versement 
lorsque le moment agit selon l'axe de faible inertie. C'est ainsi que la formule d'interaction (6.14) peut 
s'exprimer de la facon suivante : 

NKt/YR i_"<L MRz'Ttt 
Ncrz 



charge critique de flambage eiastique selon l'axe z definie par (6. 1) 

valeur absolue de la valeur de dimensionnement du moment de flexion maximal selon 

l'axe z 

coefficient deTirti par (6.26) lorsque la barre est appuyee latfralement a ses extr6mit6s et 
que le moment de flexion varie lindairement sur la longueur de la barre 
resistance ultime a la flexion selon l'axe z ddfinie par (6.28) et (6.29) 

fflfe = 0.6 + 0.4 ^jnin > 0 4 (6 26) 



Mdz,max '■ valeur de dimensionnement (avec son signe) du moment maximal (en valeur absolue) 
selon l'axe z 

Mdz,min '• valeur de dimensionnement (avec son signe) du moment minimal (en valeur absolue) 
selon l'axe z 

Pour que la formule d'interaction (6.25) reste utilisable de fa$on conservatrice, il est ndcessaire 
d'admettre une valeur de (0= 1.0 dans les cas suivants : 

• si l'une des extrdmitis de la barre n'est pas appuyde lat£ralement, 

• si la barre est chargee transversalement (diagramme des moments non lindaire). 

Une verification de la resistance en section est superflue lorsque 0)= 1.0, car la formule d'interaction 
(6.25) contient implicitement dans ce cas deja la verification de la resistance en section. 

Comme pour le cas de l'interaction entre N et M y , il est tres important de prdciser que la formule 
d'interaction (6.25) n'est valable que dans les conditions suivantes [6.3] : 



Ncrz 
Mdz,max 

M Rz 



252 



D1MENSIONNEMENT D'GLgMENTS 



Le flambage hors plan (autrement dit le flambage selon l'axe principal ou il n'y a pas de flexion, en 
l'occurrence l'axe y) est empeche\ Ceci est le cas, pour les memes raisons que celles evoquees pour 
(6.16), si les conditions suivantes sont respectees : 



X Kyz < 0.5 et N d < 



YR 



(6.27) 



kgy : coefficient d'elancement selon l'axe y ddfini par (6.5) 

• La formule d'interaction (6.25) est valable pour les barres prismatiques de section quelconque, 
pour autant que Ton considere le moment eiastique M e \ z comme resistance ultime a la flexion, a 
savoir : 



Mr z = M etz 

M e l z : moment eiastique selon l'axe z (M e \ z = f y W z ) 



(6.28) 



• Pour les profiles en double te, il est possible de considerer Mr comme 6tant 6gal a la resistance 
ultime plastique a la flexion. On a ainsi pour le cas de la flexion selon l'axe z ■ 



Mr z = M p i z 



(6.29) 



63.4 Effort normal et flexion gauche 

En cas d'interaction entre un effort normal de compression et de la flexion gauche (My + M z ), la 
verification de la stability peut s'effectuer, selon la norme SIA 161, a l'aide de (6.30). Cette formule 
d'interaction prend la forme de (6.23) lorsque le moment M z est 6gal a z6ro. Elle est par ailleurs similaire 
a la relation (4.86) utilis6e pour la resistance en section d'un profile laming soumis a de la flexion gauche 
composde; elle s'en distingue dans la mesure oil elle fait intervenir les elements necessaires pour tenir 
compte du flambage et du deversement : 



(6.30) 



MRy,N 

(Oy, 0% 

P 



resistance ultime a la flexion selon l'axe y r£duite, deiinie par (6.24) 
r6sistance ultime a la flexion selon l'axe z requite, d£finie par (6.31) 
coefficients deTmis respectivement par (6.17) et (6.26) 
coefficient defini par (6.32) 



P = 0.4 + 



2c _ . 
., . + — > 1 
NpllYR b 



(6.31) 
(6.32) 



2c : largeur des ailes du profile 

b : distance entre les centres des ailes du profile 
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II est important de preciser que le contrdle de la resistance en section selon les indications de la 
section 4.6 est egalement n6cessaire, quand la stability d'une barre comprimee et flechie est v6rifiee avec 
la formule d'interaction (6.30) dans les cas ou (Oy < 1.0 ou < 1.0. 



6.3.5 Flambage par flexion et torsion 

Comme present^ au paragraphe 10.2.1, le flambage par flexion et torsion est le phenomene d'insta- 
bilite - d'une barre dont la deformation a la torsion n'est pas empechee. II a notamment 6te demontre' que la 
relation suivante exprimait l'equilibre d'une barre comprimee biarticulee (10.10) : 

il (N cr - N cry ) (N cr - N crz ) (N cr - N cr(p ) - N 2 r z 2 c (N cr - N cry ) - N 2 r (N cr - N crz ) = 0 (6.33) 

rayon de giration pour le flambage par flexion et torsion (i'q = v 2 - + zq + (I y + I z )/A) 
charge critique de flambage elastique de la barre (flambage par flexion et torsion) 
charge critique de flambage elastique (flambage par flexion seule) selon l'axe y (axe fort) 
(N cry = n 2 EIy/lj) 

charge critique de flambage elastique (flambage par flexion seule) selon l'axe z (axe faible) 
(N crz = n 2 El z /q) 

charge critique de flambage elastique par torsion (N cr< p = [GK + (n 2 Elcjfi)]/^) 
coordonnee y du centre de cisaillement C 
coordonnee z du centre de cisaillement C 
moment d'inertie sectoriel de la section (4.58 b) 
module de glissement 
constante de torsion uniforme (§ 4.5.2) 

La relation (6.33) est une fonction du troisieme degre de la charge critique de flambage elastique N cr par 
flexion et torsion. La plus petite valeur N cr des racines de cette equation correspond a la valeur de la 
charge critique de flambage elastique par flexion et torsion recherch6e. 

Si la section de la barre possede un axe de symetrie selon l'axe y (c'est par exemple le cas des profiles 
en U), on a zq = 0 et (6.33) se simplifie ainsi : 

{N cr ~ Ncrz > \^ N cr " N cr y)(N cr - N cr(p ) - yl ] = 0 (6.34) 

La charge critique N cr de la barre est par consequent donnee par la plus petite valeur decluite de (6.34) : la 
premiere est egale a N cn e t la seconde peut etre calculee en annulant l'expression entre crochets. 

Dans le cas d'une section bisymetrique ou ayant un centre de symetrie (centre de torsion C et centre de 
gravity G confondus, done avec yc = zc = 0). l'expression dormant la charge critique s'ecrit : 

(N cr ~ Ncry) (N cr - N crz ) (N cr - N cr( p) = 0 (6.35) 

La charge critique N cr est par consequent egale a la plus petite des trois valeurs N cry , N crz et N cr( p 
(fig. 6.11). 

Remarquons encore que la theorie ci-dessus est aussi valable pour des cornieres. II est alors n6cessaire 
de remplacer les axes y et z par respectivement les axes principaux r\ et 
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flambage par torsion 
determinant 



flambage par flexion 
determinant 



Fig. 6.11 Charges critiques de flambage pour une section ayant les centres de torsion et de gravity confondus. 

Pratiquement, dans la majority des cas, on peut assimiler le flambage par flexion et torsion au 
flambage par flexion seule, en calculant la resistance ultime au flambage Ng selon le paragraphe 6.3.1. 
Pour les profiles en double te ou les barres a section fermee, l'erreur commise est n£gligeable. Par contre, 
pour les sections dont la resistance a la torsion est faible (par exemple les cornieres, les sections cru- 
ciformes ou les sections en te), le flambage par flexion et torsion peut etre determinant pour des barres a 
faible eiancement. Dans ce cas, on etablira le coefficient d'elancement Xk donn€ par (10.26) sur la base 
de la charge critique N cr etablie a partir de (6.34) ou (6.35) : 



II est alors possible d'6tablir la resistance ultime au flambage Ng a l'aide des courbes de flambage 
donnees a la figure 6.4. Ceci permet finalement d'effectuer le dimensionnement d'une section soumise au 
flambage par flexion et torsion avec la relation suivante : 



Exemple 6.4 Flambage par flexion et torsion 

Soit une poutre a treillis de 1800 mm de hauteur statique. Un de ses montants est constitud d'une comiere 
LNP 200 • 16 en acier Fe E 235 dont l'axe de symdtrie est place" dans le plan du treillis (fig. 6.12). 

Calculer la resistance ultime au flambage de cette barre, que Ton admettra soumise a un effort de 
compression centre. 

Caracteristiques geomltriques 

Les tables SZS C5 donnent les caracteristiques suivantes pour une corniere LNP 200 • 16 : 
A = 6180 mm 2 , /,, = 37.4 ■ 10 6 mm 4 , /f = 9.43 ■ l(/> mm 4 , vfi = 78 mm, t = 16 mm 
La valeur de la constante de torsion peut etre determine avec (4.36) : 




(6.36) 




(6.37) 




ff = j 2 • 192 - 16 3 = 0.524 • 10 6 mm 4 
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Fig. 6.12 Montant d'une poutre a treillis. 



Les coordonnees du centre de cisaillement valent : 

y C = vfi - V2 ^ = 78 - ^2 • y = 66.7 mm 

zc = 0 mm (axe de symeteie) 
Pour une corniere a ailes egales, l'inertie sectorielle I m vaut zero. 



Charge critique de flambage elastique 

Le rayon de giration irj pour le flambage par flexion et torsion vaut : 

7 o 7 in + k i 37.4 • 10 6 mm 4 + 9.43 • 10 6 mm 4 . 
«'C = Tc + zc + "a = (66.7mm)2 + 0 + 6180mm 2 = 12000mm 2 

Les charges critiques de flambage elastique valent alors respectivement : 

jt 2 El n n 2 ■ 210 kN/mm 2 • 37.4 • 10 6 mm 4 
*crn= "V = (18O 0mm)2 = 23 900kN 

7t 2 E Ir Jt 2 • 210 kN/mm 2 • 9.43 • 10 6 mm 4 
N C rS= = (1800 mm) 2 = 6030kN 



Quant a la charge critique de flambage par torsion, elle vaut : 



1 I r*v . ^ 2eI (o 1 1 , fi1 hsj/ 2 n «A.m6 m ~4. 



cr<p=3 G * + 2 = *-(81kN/mm^ -0.524-10 1111,1 +0) = 3540kN 

iq [ I J 12000mm 

Comme la section pr6sente un axe de sym6trie par rapport a l'axe tj, la charge critique de flambage 
elastique par flexion et torsion N cr doit satisfaire (6.34). Elle est done egale au minimum entre 
N cr £ = 6030 kN et la plus petite valeur de N cr qui annule l'expression suivante : 
il(N cr -N cn j)(N cr -N cr J - Nl £ = 0 
Cette equation du second degrd peut s'ecrire sous la forme suivante : 
(^~yb N cr ~ 'c( N crn + N crqi)N cr + ^N cr1) N cr<l> = 0 
La plus petite racine de cette equation vaut, avec les valeurs numenques etablies prec&iemment : 
N cr = 3330 kN 

Le flambage par flexion et torsion est done determinant, puisque iV cr = 3330 kN < N cr £ = 6030 kN. 

Resistance ultime au flambage 

La resistance ultime au flambage est obtenue en determinant le coefficient d'elancement avec (6.36) : 
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En utilisant la courbe de flambage c, qui correspond aux cornieres, on trouve avec les tables SZS C4.1 un 
• coefficient de flambage k = 0.747. La resistance ultime au flambage (en l'occurrence par flexion et torsion) 
vaut alors (6.2) : 

N K = KN p i = Kf y A = 0.747 • 235 N/mm 2 ■ 6180 mm 2 = 1080- 10 3 N = 1080 kN 
II est interessant de comparer cette resistance ultime avec celle donnee par les tables SZS C4.1, a savoir 
1232 kN, qui est en l'occurrence plus dlevee de 14 % que la valeur de 1080 kN obtenue dans cet exemple. 



6.4 Barres etresillonn6es 

6.4.1 Principes de dimensionnement 

L'idee a la base de la conception d'une bane etresillonnee est de construire une barre comprimee avec 
un minimum de matiere (§ 10.2.3). On utilise a cet effet deux ou plusieurs profiles (appeles membrures) 
ayant leurs centres de gravite places a une distance b et dont les sections sont solidarisees a intervalles 
reguliers (/i) au moyen d'etresillons (fig. 6.13). De cette facon, on augmente considerablement l'inertie de 
la barre par rapport a l'un de ses axes de flexion, sans pour autant augmenter le poids d'acier. 




Fig. 6.13 Principe d'une barre etresillonnee et exemples de sections. 

Le flambage de la barre etresillonnee selon l'axe y n'est pas influence par les etresillons, au contraire 
du flambage selon l'axe z. C'est en effet perpendiculairement a ce dernier que la distance entre les centres 
de gravite de la section des deux membrures est augmented par les etresillons. Lors du flambage selon 
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l'axe z, la barre 6tresillonnee se comporte comme une poutre Vierendeel (de facon similaire aux poutres 
ajourdes) dont les montants sont constituSs par les etrdsillons. La figure 6.14 montre l'influence des 
6tr6sillons sur la deformee de la barre lors du flambage selon l'axe z : il se cree dans les membrures et les 
Etresillons des moments de flexion et des efforts tranchants dus aux effets du second ordre. 




Sur la base de son comportement, le dimensionnement d'une barre 6tr6sillonnee doit etre fait en 
examinant les trois cas suivants : 

• Vensemble de la barre, pour examiner le flambage selon les axes z (oii les 6tr6sillons jouent un 
role) et y (oh les ettdsillons n'ont pas d'influence), 

• une membrure prise isoldment, pour verifier son flambage entre deux etresillons ainsi que sa 
resistance en section, 

• un itre'sillon, pour verifier sa resistance en section et sa liaison sur les membrures. 

Ces differ entes v6rifications sont examinees en detail dans les paragraphes suivants. 

L'Eurocode 3 (§5.9.3) propose une methode complete pour le calcul des barres etresillonnees 
(appelies «4Uments comprimds a traverses de liaison»). Cette methode est semblable a celle presentee 
ici, mais tient compte explicitement de la rigiditi au cisaillement et de la flexibilite des etresillons 
(traverses de liaison). 
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6.4.2 Ensemble de la barre 
Flambage selon l'axe z 

Comme cela est demontre" au paragraphe 10.2.3, l'influence des 6tr6sillons sur le flambage de la barre 
6tr6sillonnee selon l'axe z peut etre considered en tenant compte de Xilancement idealise X^m suivant : 

hid = ^% + % (6.38) 



^2 : elancement de la barre etr6sillonnee considered comme monolithique = / / i z ) 
Ai : 61ancement dune membrure entre deux etresillons (Ai = l\ I i z \) 

Rappelons toutefois que (6.38) repose sur les conditions suivantes : 

• etresillons suffisamment rigides et assembles rigidement aux deux membrures, 

• elancement Ai des membrures entre les 6tr6sillons inferieur a SO, 

• barre 6tr6sillonn6e composee de deux membrures (on appliquera (10.17) s'il y en a davantage) et 
comportant plusieurs etr£sillons (au minimum deux, car un seul 6tr6sillon au milieu de la barre est 
inutile, l'effort tranchant etant nul au milieu de la barre). 

L'Eurocode 3 (§ 5.9.3.2) propose la relation suivante pour permettre de verifier si les itrisillons 
(traverses de liaisons) sont effectivement suffisamment rigides : 

h G a 

n : nombre de plans d'etresillons 

lb : inertie d'un itrisillon dans son plan 

h a : distance entre les centres de gravite"s des membrures (correspond a b) 

If : inertie d'une membrure dans le plan des etresillons 

a : distance entre les axes des etresillons (correspond a l\) 



II est encore utile de preciser que le calcul de l'inertie I z de la barre etr6sillonn6e considered comme 
monolithique (necessaire pour l'6tabhssement de l'eiancement A^) peut etre fait, selon la norme SIA 161 
et l'Eurocode 3, en tenant compte de l'inertie propre des membrures pour autant que l'eiancement A? < 75. 
Pour Aj > 150, l'inertie propre doit cependant Stre negligee. Une interpolation lineaire est possible entre 
ces deux limites, comme cela est illustre" a la figure 6.15. 



2/ I i + 2Ai^ 



( 1 avec l'inertie propre 
des membrures 

\ sans l'inertie Droore 




^^^^^^^^cies membrures 









75 



150 



Fig. 6.15 Calcul de l'inertie I z de la barre 6tr6sillonnee. 
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La courbe de flambage a considerer, pour determiner la resistance ultime au flambage Nk z a partir de 
l'eiancement &z,id> doit Stre celle correspondant au type de section des membrures (la courbe c pour les 
membrures constituees de profiles U ou de cornieres). La resistance ultime au flambage Ng z peut alors se 
determiner avec la relation suivante, semblable a (6.2) : 

N Kl = KzN p i (6.39) 

k z : coefficient de flambage de la barre etresillonnee selon l'axe z 
Npi : effort normal plastique de l'ensemble de la barre (N p i =f y -2A\) 
A\ : aire de la section d'une membrure 

La verification du flambage de l'ensemble de la barre etresillonnee selon l'axe z ou les etresillons ont 
une influence se fait alors avec la relation suivante : 

N d * ^ (6.40) 

Nd : valeur de dimensionnement de l'effort normal agissant sur l'ensemble de la barre 
Flambage selon l'axe y 

Le flambage de la barre etresillonnee selon l'axe y est a verifier en considerant le flambage selon 
l'axe y des deux membrures sans tenir compte des etresillons, ceux-ci n'ayant pas d'influence sur ce mode 
de flambage. Pour pouvoir utiliser, dans les calculs, l'effort normal N repris par l'ensemble de la barre 
etresillonnee, on raisonnera de la facon suivante : 

. • la longueur de flambage Igy des membrures est egale a la longueur de flambage de la barre (le 
tableau 5.32 donne les longueurs de flambage pour les barres faisant partie de poutres a treillis), 
• l'inertie I y de la barre etresillonnee est egale au double de l'inertie I y \ d'une membrure (I y = 2 I y i). 

La resistance ultime au flambage Ng y est alors a determiner, sur la base de l'eiancement Ay = lg y I i y , 
avec la courbe de flambage correspondant au type de section des membrures. On a ainsi 

N Ky = K y N p i (6.41) 

K y : coefficient de flambage de la barre etresillonnee selon l'axe y 

et la verification du flambage de l'ensemble de la barre etresillonnee selon l'axe y se fait avec la relation 
suivante : 

Nd<^- (6.42) 
7k 

6.43 Membrures 

II a ete indique au paragraphe 6.4.1 qu'une barre etresillonnee pouvait etre assimiiee a une poutre 
Vierendeel. II est possible de lever l'hyperstaticite interne de la poutre Vierendeel en admettant dans son 
modele de calcul, tout comme pour la poutre ajouree (fig. 5.23), des rotules au milieu des etresillons ainsi 
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que sur les membrures, a mi-distance des etresillons. La figure 6.16 illustre cette moddlisation, ainsi que 
les efforts interieurs agissant sur un troncon de la barre (pour lequel une representation simplifies, ne 
tenant pas compte de la deformation du troncon, est utilisee). 




Fig. 6.16 Modele de calcul d'une baErre etresillonnee. 

Sur la base de la moderation representee a la figure 6.16, il est necessaire d'effectuer deux veri- 
fications pour les membrures d'une barre etresillonnee : 

• le flambage d'une membrure entre deux etresillons, 

• la resistance en section des membrures. 

Flambage 

Le flambage d'une membrure entre deux etresillons est a verifier sur les bases suivantes : 

• la longueur de flambage est egale a la distance l\ entre etresillons, 

• l'inertie a considerer est l'inertie I z \ d'une membrure, 

• la courbe de flambage a utiliser est celle correspondant au type de section et au sens de flambage 
de la membrure. 

La resistance ultime au flambage N%\ peut alors se determiner avec la relation suivante : 

N K \ = ki Npn (6.43) 

Ki : coefficient de flambage d'une membrure entre deux etresillons 
Npii : effort normal plastique d'une membrure (N p n =f y A\) 
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La resistance ultime au flambage doit etre comparee avec l'effort normal N\ agissant dans la zone 
de la membrure la plus sollicitde. A cause des effets du second ordre mentionn6s au paragraphe 
6.4.1, cet effort normal n'est pas simplement egal a la moitie de 1'effort normal N agissant sur l'en- 
semble de la barre. Si Ton admet une deformation initiale vo de l'axe de la barre etresillonnee (la nota- 
tion vo s'explique parce que cette deformation a lieu dans la direction y, contrairement au flambage 
examine au chapitre 10, pour lequel la deformation initiale wo avait lieu dans la direction de l'axe z), 
le moment maximal du second ordre Tt max , situe au milieu de la travee, cree par l'excentricite vo de 
1'effort normal N peut s'exprimer de la facon suivante : 



Ttmax= Nvq 



i N 

< N C rz,idj 



(6.44) 



N effort normal agissant sur l'ensemble de la barre etresillonnee 

vo deformation initiale a mi-hauteur de la barre, admise egale a //500 

N C rz,id '■ charge critique de flambage eiastique de l'ensemble de la barre etresillonnee selon l'axe z 
W crz ,id = n 2 EA/Xi id ) 

(...) facteur d'amplification, semblable a celui utilise dans (6.8), pour tenir compte des effets 

du second ordre 



Ce moment peut etre assimiie a un couple de forces JS = Mb qui a pour consequence d'augmenter 
l'effort normal agissant sur une des membrures (et de le diminuer sur l'autre). L'effort normal total 
(compte tenu des effets du second ordre) repris par la membrure la plus sollicitee vaut alors : 



1 2 b 2 b 500 



1 - 



N 



\ N crz,idJ 



(6.45) 



La verification du flambage d'une membrure entre deux etresillons se fait alors avec la relation 
suivante : 

Nid ± (6.46) 



Cette procedure de verification du flambage appelle deux remarques : 

• Le respect de (6.46) depend grandement de la distance entre etresillons. Un espacement eieve des 
etresillons reduit en effet l'eiancement idealise A^id* <l u i intervient lui-meme dans la valeur de la 
charge critique de flambage eiastique N crz id. 

• Dans le cas de banes etresillonnees composees de cornieres, on peut admettre que leur flambage a 
lieu, suivant leur orientation, selon leurs axes y ou z et non plus selon leurs axes principaux tj et ^. 
On admet ainsi que les etresillons forment pour les ailes des cornieres des appuis creant une sorte 
d'encastrement a la torsion, ce qui les empeche de flamber selon leur axe de faible inertie. 
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Resistance 

La d6formation de la barre etresillonn6e provoque un moment du second ordre Tt defini par (6.44). 
Ce moment introduit un effort tranchant V, qui correspond a sa premiere d6riv6e. Si Ton utilise, comme 
pour les barres industrielles examinees au paragraphe 10.3.2, l'equation sinusoi'dale de la deformee 
initiale vq(x) = vo sin(n xlt), on obtient a partir de (6.44), en tenant compte du facteur d'amplification du 
second ordre : 



V = 



dfl 



n 



dx =Nvo I 



1- 



N 



cos 



nx 



(6.47) 



Ncrz,idj 



vo : deformation initiale a mi-hauteur de la barre, admise egale a Z/500 
La valeur maximale de cet effort tranchant est obtenue aux extremites de la barre, pour x = 0 et x = / : 

Jt / 1 \ 



= N 



500 



1 - 



N 



\ N cn>id ) 



(6.48) 



En admettant pour simplifier que cet effort tranchant ne varie pas sur les troncons A et B reprfsentes a 
la figure 6.16, le dimensionnement consiste alors a v6rifier, a l'extremite' de la barre etr^sillonnde, la 
resistance en section (§ 4.6.5) d'une membrure soumise simultan€ment a un effort normal (N/2), un effort 
tranchant (tVu/2) et un moment de flexion (egal a Vmax^ ' = Vmax ' 'l/4, selon la figure 6.16). 



6.4.4 Etresillons 

L'6quilibre des moments du tron9on B represent^ a la figure 6.16 permet de determiner l'effort 
tranchant V2 au milieu du premier etr6sillon, en dgalant les moments b/2 provenant des etr6sillons et 
2 • Vmaxl2 • 1\I2 provenant des membrures. Cela donne ainsi : 

V 2 = V max l j (6.49) 

Cet effort tranchant est a utiliser, pour dimensionner, avec les valeurs de dimensionnement des efforts : 

• la section de l'etresillon a l'effort tranchant, au milieu de l'etresillon, et a la flexion, au droit de son 
encastrement dans la membrure (§ 4.6.3) (il s'agit d'une simplification, car la geom6trie des 
etresillons ne permet pas vraiment de les assimiler a une poutre), 

• la liaison (en gendral soudee) de l'6tr6sillon sur la membrure (§ 7.4.2). 

Exemple 6.5 Verification d'une barre ^tresiUonnee 

Soit la barre 6trdsillonnee constituee de deux profiles UNP 160 en acier Fe E 235 telle que representee a 
la figure 6.17. Elle constitue le montant comprime d'une poutre a treillis de 3000 mm de hauteur statique. 

V6rifier la security structurale de cette barre si elle est sollicitee par un effort normal de compression N 
dont la valeur de dimensionnement vaut = 780 kN. 
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Fig. 6.17 Barre 6tresillonnee. 



Calcul des llancements 

• Flambage selon l'axe z (hors du plan du treillis) : 

II s'agit de d6terminer l'dlancement id6alis6 X^ui (6.38) afin de tenir compte de l'influence des 6tresillons. 
Si Ton considere le flambage de la barre monolithique en faisant l'hypothese que X Z <T5 (fig. 6.15), on a : 



h = 2 hi + 2 Al [^] et A = 2 A l = 2 • 2400 mm 2 = 4800 mm 2 



7 z =2 0.853 10 6 nm 4 + 2-2400rnm 2 ^^~2^j =36.0 10 6 mm 4 



A = 1 



36.0 10 6 mm 4 

= 86.6 mm 



4800 mm 2 



. k 3000 mm , . , 

X, = • = TF2 = 34.6 

T i z 86.6 mm 

Comme ^ = 34.6 < 75, la valeur de l'inertie calculee en tenant compte de l'inertie propre des membrures 
est bien correcte. 

L'dlancement d'une membrure entre deux 6tr€sillons vaut : 
_ h _ 600mm 
M ~ i z i " 18.9 mm " 318 



et on peut ainsi d6terrniner Mancement idealist avec (6.38) : 
X Zfid = ^X\ + X 2 X = V34.6 2 + 31.8 2 = 47.0 
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Flambage selon l'axe y (dans le plan du treillis) : 

Les deux membrures constituant la barre 6tr6sillonnee travaillent de maniere independante, avec une 
longueur de flambage Z^y = 0.8 Z (tab. 5.32) : 

l y = 2 I y i = 2 • 9.25 • 10 6 mm 4 = 18.5 • 10 6 mm 4 




18.5 10 6 mm 4 
4800 mm 2 



= 62.1 mm 



Zjk v 0.8 • 3000 mm 
" iy 62.1 mm 



Stability de ( ensemble de la barre 

• Flambage selon l'axe z (avec A^y) : 

Dans le cas dune nuance d'acier Fe E 235, le coefficient d'elancement kfc vaut, avec Ag = 94 : 

A £ " 94 - 0 5 

Avec les tables SZS C4.1, on determine alors, k l'aide de la courbe de flambage c valable pour les profiles 

UNP quel que soil leur type de flambage, le coefficient de flambage k z = 0.843, ce qui permet d'6tablir la 

resistance ultime au flambage N% z suivante (6.2) : 

N Kz = K z f y A = 0.843 • 235 N/mm 2 • 4800 mm 2 = 951 • 10 3 N = 951 kN 

La verification du flambage selon cet axe montre que la barre etrdsillonnee est suffisante (6.39) : 

ivV, 951 kN 
N d = 780 kN <, = . . = 865 kN 

7R 11 

• Flambage selon l'axe y (avec Ay) : 

Un calcul similaire a celui selon l'axe z permet de montrer que la barre 6tr6sillonnee est suffisante (6.42) : 
t Ay 38.6 

^=5=^= 0411 

K y = 0.891 (courbe c) 

N Ky = KyfyA = 0.891 ■ 235 N/mm 2 • 4800 mm 2 = 1005 • 10 3 N = 1005 kN 
N Ky 1005 kN 

7R 



N d = 780 kN £ -f* = l x = 914 kN 



Stability d'une membrure entre deux itrtsillons 

La valeurde dimensionnement de l'effort normal repris par la membrure la plus sollicitee peut etre 6tablie 
avec (6.45), compte tenu de N crZt m donn6 par la relation suivante : 

T?EA Jt 2 • 210 • 10 3 N/mm 2 4800 mm 2 
N crz,id = —3 — = = 4500 • 10 3 N = 4500 kN 



N id = 2 N d + b 5(X) 



47.0 Z 

1 \ 1 VT 780 kN 3000 mm ^ 

» = r 780 kN + rrz 

2 169 mm 



1— 

V N crz,idJ 



500 



1 



780 kN 



1 - 



V 



4500 kN 



= 424 kN 



Les tables SZS C4.1 permettent d'6tablir directement la rfsistance au flambage d'une membrure UNP 160 
en acier Fe E 235 avec 1% = l\ = 600 mm, a savoir Nri = 524 kN. La verification du flambage d'une 
membrure entre deux dtresillons montre a nouveau que la barre 6tr6sillonnee est suffisante (6.46) : 



N U = 424 kN < 



NfCi _ 524 kN 



TR 



1.1 



= 476 kN 
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Sollicitation d'une membrure dans la zone d' extremity 

La valeur de dimensionnement de l'effort tranchant maximal Umax est donnde par (6.48) : 

«W = ^55of— SvT> 780kN 5oV I " 780 kN V 593 W 
V~ Ncrz,id) \}- 
La resistance en section de chaque membrure doit done gtre venfiee avec les efforts suivants : 

N u = | N d = | 780 kN = 390 kN 

M W = | = 2.97 kN ^ = 0.89 kNm 

La verification de l'interaction entre ces differents efforts, selon la thiorie exposed au paragraphe 4.6.5, 
montrerait que la resistance en section serait suffisante (avec un calcul plastique). 

Sollicitations des etresillons 

Chaque dtrdsillon doit etre dimensionne" avec l'effort tranchant agissant sur l'etre'sillon le plus sollicite, a 
savoir le premier de la zone d'extrdmitd de la barre. L'effort tranchant a reprendre par l'ensemble des deux 
dtrdsillons est donne" par (6.49) : 

Les cordons d'angle constituant la liaison des 6tr6sillons sur les membrures sont done a dimensionner 
avec les efforts suivants (fig. 6.17), en admettant une largeur d'6tr6sillon la = 170 mm : 

Fdv = FdxT = 10.6 kN f^"™ = 7.5 kN 
"> <" h 120 mm 

Le dimensionnement de ces cordons d'angle, selon la thiorie exposee au paragraphe 7.4.2, montrerait qu'une 

section de gorge de 4 mm (minimum constructif) serait largement suffisante. 



6.5 Poteaux mixtes 

6.5.1 Hypotheses de base 

On parte de poteau mixte lorsqu'un profile* lamin£ (ou d'autres types de sections m&alliques) soumis 
essentiellement a de la compression est combine avec du bdton. Les poteaux mixtes, souvent 
pr£fabriqu6s, sont essentiellement utilises pour reprendre un effort normal important avec une section 
d'aire relativement faible. lis sont dgalement utilises dans les batiments 61ev6s sensibles aux actions 
horizontales telles que le vent (pour augmenter la rigiditd des colonnes, done diminuer les deformations 
horizontales) ou les sdismes (pour lesquels la ductility de l'acier est importante). La presence du b&on 
autour d'un profile* mdtallique a section ouverte ou a l'interieur d'un profile creux contribue par ailleurs a 
ameliorer la resistance au feu de l'element m&allique. La figure 6.18 presente quelques exemples 
courants de sections de poteaux mixtes, dans lesquelles on relevera aussi parfois la presence d'armature 
longitudinale, qui contribue egalement a la resistance du poteau mixte. 

Pour r6soudre le probleme complexe du flambage d'une colonne composed de deux matdriaux, l'acier 
et le b6ton, les recherches effectuees ont montre* qu'il 6tait possible d'appliquer les theories developpees 
pour les profiles m&alliques, en 6tendant la notion de coefficient d'dlancement aux sections mixtes. La 
resistance ultime des poteaux mixtes soumis a de la compression centred et a de la flexion composed, 
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Profiles enrobes Tubes remplis de beton 



IBiBmifRj 




o® 



Fig. 6.18 Exemples de sections de poteaux mixtes. 

qui sont les deux modes de solicitation essentiels de ce type d'61ements, est presentee dans cette section 
Certaines conditions doivent Stre respecties pour que les m6thodes de calcul simplifiees exposees ici 
pour lesquelles le retrait peut §tre neglige\ soient applicables. Ces conditions sont les suivantes : 

• Le poteau mixte est considere comme un element isol6 (on raisonne done avec la notion de barre 
equivalente introduite a la section 6.1) faisant partie d'une structure tenue lateralement ou pouvant 
etre considered comme rigide. 

L'Eurocode 3 (§ 5.2.5.2) propose des entires permettant d'estimer la rigidite d'une structure. 

• Le poteau mixte est doublement sym6trique et de section constante sur toute sa longueur. 

• Le taux d'armature longitudinale ne depasse pas 4%. 

• La contribution du beton a la resistance ultime de la section mixte est au maximum de 80%. Cette 
valeur est donnde par la norme SIA 161 pour deTinir la limite au-dela de laquelle Mement 
comprime' est a considerer comme une colonne en b£ton arme\ 

L'Eurocode 4 (§ 4.8.3.1) fixe igalement une contribution du biton minimale de 10%, en dessous 
de laquelle Moment est a considirer comme une colonne mitallique. 

• Pour tenir compte de l'influence des effets a long terme, on utilise habituellement une valeur requi- 
te du module d'elasticite E c du beton, que Ton admet non fissure\ La norme SIA 161 propose pour 
cela une valeur de E c egale au maximum a la mome" de celle du module d'elasticite instantane Em\ 
d6fini par (4.103) : 



E c 
fc 



E c ^^f = 7000 (£ + 4)0-3 

module d'elasticite du beton pour les poteaux mixtes [N/mm 2 ] 
valeur de calcul de la resistance a la compression du b&on [N/mm 2 ] 



(6.50) 



L'Eurocode 4 (§3.1.4) propose igalement des valeurs riduites du module d'elasticite tout en 
fixant des limites, par exemple une valeur superieure de X K ou une excentricite maximale de la 
charge afin de mieux prendre en compte les effets a long terme. D'autres complements permettent 
de prendre en compte le type de cadre (libre ou tenu laUralement) dans lequel se situe le poteau, 
le type de section (profile enrobe ou tube rempli), etc. 

La resistance au cisaillement a l'interface acier-beton qui peut etre assuree par adherence et frotte- 
ment vaut : 



- profiles entierement enrobes 

- ailes de profiles partiellement enrobes 

- ames de profiled partiellement enrobes 

- profiles creux remplis de beton 



r u = 0.6 N/mm 2 , 
r u = 0.2 N/mm 2 , 
T„ = 0.0 N/mm 2 , 
T„ = 0.4 N/mm 2 . 
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Si ces contraintes sont depassees, tout le cisaillement doit etre repris par des connecteurs. 

• Le coefficient d'elancement du poteau mixte ne doit pas etre plus grand que 2.0. 

• La prise en compte des contraintes r6siduelles et des imperfections s'effectue en admettant une 
d6formee initiale, identique a celle admise pour les elements comprimes meudliques (§ 10.3.2). 

• Les effets du voilement local de la section m&allique sont negligeables si les conditions suivantes 
sont respectees pour les profiles enrobes : 

- recouvrement minimal de b£ton : 40 mm ou 2c 1 6, 

- taux d'armature longitudinale minimal : 0.6% (norme SIA 161) ou 0.3% (Eurocode 4), 

- elancement des ailes : clt < 0.75 ^E a I f ya , 

et pour les tubes remplis de beton : 

- tubes ronds : Dlt < 0.1 E a lf ya , 

- tubes carres ou rectangulaires : bit < 1.71 ^E a I f ya . 



6.5.2 Effort normal 

II a ete vu au paragraphe 4.7.3 que 1'effort normal plastique N p n, d'une section mixte soumise a un 
effort normal pouvait s'exprimer par la relation suivante : 

Nplb=fya A a + fys A s+fc A c (6-51) 

limite d'elasticitd de l'acier du profile' 
limite d'61asticit6 de l'acier des armatures 
valeur de calcul de la resistance a la compression du beton 
aire de la section d'acier du profile 
aire de la section d'armature 
aire de la section de b£ton 

Si l'element comprint est d'une certaine longueur, sa resistance ultime est influencee par le flambage 
qui risque de se produire a un niveau de charge inferieur a Npij,. La resistance ultime au flambage Ng 
peut etre d6terminee a l'aide du coefficient de flambage /cobtenu avec les courbes europeennes de flam- 
bage, qui sont fonction du coefficient d' elancement kg d6fini par (10.26) : 

Xx-J^ (6-52) 
V N cr 

N cr : charge critique de flambage elastique ddfinie par (6.53) 

rc 2 (EI)b ( , 
N cr = 3 (6.53) 

l K 

Ik : longueur de flambage 

(EI)b '• rigidity de la section mixte d6finie par (6.54) 
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(EI) b = E a I a + E s I s + E c I c (6.54) 



E a 

E s 

E c 

h 

h 



module d'Slasticite" de l'acier du profile 

module d'eiasticite de l'acier d'armature (E s = E a ) 

module d'eiasticite du bdton 

inertie de la section du profile" 

inertie de la section des armatures 

inertie de la section de bdton 



La resistance ultime au flambage N% peut finalement etre etablie a partir de la relation suivante, 
similaire a (6.2), 

N K = kNr (6.55) 

dans laquelle intervient la resistance ultime a l'effort normal Nr, etablie au paragraphe 4.7.3, et dans 
laquelle le facteur 0.9 se justifie par le fait que les facteurs de resistance fR ne sont pas identiques pour 
une section m6tallique (yR = 1 . 1 ) et pour une section en bdton arme Oft = 1 .2) : 

Nr = f ya A a + 0.9 (f ys A s +f c A c ) (6.56) 

Une telle procedure a l'avantage de permettre d'employer le facteur de resistance yr = \A utilise 
habituellement pour la verification de la securite structurale d'une barre comprimee en acier : 

N K 

"d * ^ (6.57) 

: valeur de dimensionnement de l'effort normal de compression 
Nk ■ resistance ultime au flambage 

II convient de relever que la norme SI A 161 n'utilise pas la meme terminologie que celle, adoptee ici 
pour Npif,. Nous nous sommes distance du contenu de cette norme pour rester coherent avec la theorie 
exposee dans ce volume et par ailleurs dans l'Eurocode 4. 

Exemple 6.6 Poteau mixte comprime 

Soit le poteau mixte dont la section transversale et le systeme statique sont definis a la figure 6.19. Le 
profile HEA 180 est en acier FeE235 (f ya = 235 N/mm 2 ), l'annature longitudinale est en acier S 500 
(f ys = 460 N/mm 2 ) et le beton utilise pour l'enrobage est un b6ton B 40/30 (f c = 19.5 N/mm 2 ). 

Calculer la resistance ultime au flambage de ce poteau mixte, dont les resistances en section eiastique et 
plastique ont &X& determiners dans l'exemple 4.12. 

Caracteristiques de la section par rapport a l'axe z 

Comme la longueur de flambage selon les deux axes y et z est identique, le flambage selon l'axe z est 
determinant. Les caracteristiques de la section par rapport a cet axe sont les suivantes : 

A a = 4530 mm 2 selon les tables SZS C5 
A s = 2512 mm 2 (correspond a huh barres 0 20 mm) 
A c = A tot -A a -A s = (320 mm)2- 4530 mm 2 -2512 mm 2 = 95 360 mm 2 
l az = 9.25 • 106 mm* selon les tables SZS C5 
re (20 mm) 2 

I sz = 2-3 (160 mm -40 mm) 2 = 27.1 • lO^mm* (inertie propre ndgligee) 
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Fig. 6.19 Poteau mixte comprime. 



7 « = ^Vl ~ /<K ~ 7 " = (32 °i2 Un)4 ~ 925 ' lo6mm4 - 271 • 10 6 mm4 = 837.5 • 106 nutf* 

Aj 2512 mm 2 
P ~ A c ~ 95 360mm2 = 26 % 
Le taux d'armature est compris entre les valeurs limites de 0.6 % et 4 %. La methode expos6e au para- 
graphe 6.5.2 peut done etre utilisee. 

Charge critique de flambage elastique 

Pour le poteau mixte, la charge critique de flambage eiastique selon l'axe z est donnee par (6.53) avec les 
caracteristiques suivantes : 

l Kz = I = 4000 mm 

E a = E s = 210 • 103 N/mm2 

E c = 7000 (f c + 4) 0 - 3 = 7000 - (19.5 + 4) 0 - 3 = 18.0 • 10 3 N/mm 2 

(EI) b = E a I az + E s I sz + E c I cz = (210 • 9.25 + 210 • 27.1 + 18.0 • 837.5) 10? = 22 710 • 10$ Nmm 2 

7t2 (EI) b T& ■ 22 7 10 • 109 Nmm 2 
Nm = = (4000 mm)2 = "OK)- 10 3 N = 14010kN 

r- 

Resistance ultime au flambage 

Avant de pouvoir determiner la resistance ultime au flambage, il est necessaire de contrSler que la 

contribution du beton a la resistance soit inferieure a 80 %. Avec l'effort normal plastique etabli a 

l'exemple 4.12 (N p n, = 4080 kN), on peut verifier que la participation du beton a la resistance est effecti- 

vement inferieure a 80 % : 

f c A c 19.5 N/mm 2 • 95 360 mm 2 

J ir £ - = 5 = 46% < 80% 

Npw 4080 ■ 10 3 N 

La resistance ultime a l'effort normal vaut done (6.56) : 

Nr = /ya A fl + 0.9 (f ys A s +f c A c ) = [235 ■ 4530 + 0.9 (460 • 2512 + 19.5 • 95 360)] 10~3 a 3780 kN 
La courbe de flambage a considerer pour la section mixte est celle qui correspond au profile rnetallique, a 
savoir la courbe c pour le flambage selon l'axe faible d un profile HEA 180. La resistance ultime au flambage 
peut alors Stre obtenue en utilisant successivement (6.52) et (6.55) : 



*£«L = I 4080 kN =Q 51 



N cn Vl4010kN 



d'ou % = 0.82 avec la courbe de flambage c (tables SZSC4.1) 
Nkz = K z N R = 0.82 - 3780 kN = 3100 kN 
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Sur la base d'un calcul similaire, on aurait obtenu une resistance ultime au flambage N% z = 3410 kN pour 
un HEB 180 et Nk z = 3870 kN pour un HEM 160 (la resistance en section de ces deux profiles a 6t€ etablie a 
l'exemple4.12). 

Remarquons pour terminer qu'un calcul selon la theorie exposee dans la norme SIA 161 permettrait 
d'dtablir une resistance ultime au flambage Ng z = 3140 kN (pour le cas du HEA 180), ce qui repr6sente a 
peine 1 % de plus que la valeur de 3100 kN d6terminee ci-dessus. 

6.53 Effort normal et flexion uniaxiale 

Comme le poteau mixte est un element porteur faisant en general partie d'une structure entiere 
(ossature de batiment, par exemple), il est souvent soumis, en plus de l'effort de compression, a de la 
flexion, eventuellement meme influencee par des effets du second ordre. Le cas general de sollicitation 
d'un poteau mixte est done une interaction entre un effort normal, des moments d'extremite et une charge 
transversale eventuelle (fig. 6.20). 




M. 



inf 



Fig. 6,20 Systeme statique et sollicitations d'un poteau mixte soumis a de la flexion composes. 



L'Eurocode 4 (§ 4.8.3.9 ss) a servi de base a la «tMorie» presentee dans ce paragraphs ainsi que 
dans le suivant. Malgre" son cote «recette de cuisine», il nous a tout de meme semble inte'ressant de 
decrire cette matiere, itant donne que les normes SIA ne donnent pas Vindications dans le cas d'une 
interaction entre un effort normal et de la flexion. 

La resistance d'un element mixte soumis a de la flexion compose* peut etre calcul£e a l'aide de 
courbes d'interaction, comme on le fait couramment pour les elements en b£ton arme (vol. 7). La mgthode 
exposee dans l'Eurocode consiste a etablir la courbe d'interaction plastique M-N propre a la section 
transversale considdree. Un exemple d'une telle courbe est donn£ a la figure 6.21. Cette courbe est utilisee 
en tenant compte de l'd'lancement de la barre equivalente et de la repartition des moments de flexion le 
long de cette barre. La marche a suivre est la suivante (fig. 6.21) : 

• Le coefficient de flambage K servant a etablir avec (6.55) la resistance ultime au flambage Ng de 
la barre sous effort normal centre est reporte* sur l'axe vertical de la courbe d'interaction M-N. 

• La valeur du coefficient fi K , qui repr&ente le moment du a l'imperfection de la barre mixte 
equivalente, est ensuite £tabli avec la courbe d'interaction. 
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L'influence de cette imperfection diminue lin6airement avec la charge jusqu'a une valeur Ky, qui 
tient compte du fait que l'imperfection de la barre et les moments de flexion dans la barre 
n'agissent pas simultan&nent d'une facon defavorable. En cas de moments appliques aux extr6- 
mit6s de la barre, on a : 




yf : rapport entre le plus petit moment d'extr^mite" et le plus grand (avec leurs signes) 

(V= 10 lorsqu'une charge transversale agit le long de la barre) 
Kd : coefficient correspondant a la charge N^, d6fini par (6.59) 




(6.59) 



Fig. 6.21 Courbe d'interaction M-N d'une section mixte. 



• Le coefficient permet d'&ablir, avec la courbe d'interaction, la valeur du coefficient /ij, qui vaut 
par ailleurs : 

• Le coefficient \i, caracterisant la resistance ultime a la flexion qui peut Stre monopoliser compte 
tenu de l'effort normal et des imperfections, peut alors Stre determine" ainsi : 

M = Ud ~ V-k r J (6.61) 



L'Eurocode 4 (§4.8.3.13) contient encore quelques indications complementaires concernant 
notamment le cas ou l'effort normal et le moment de flexion sont independants I'un de I'autre. 
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• La verification de la s&urite' structurale des Elements mixtes soumis a de la flexion composee peut 
alors etre effectuee a l'aide des relations suivantes : 



Nd*^ (6.62) 
M d>max <0.9n^ (6.63) 



Nj : valeur de dimensionnement de l'effort normal de compression 

Nk : resistance ultime au flambage, dtablie avec (6.55) (N% = kNr) 

Md,max '• valeur absolue de la valeur de dimensionnement du moment de flexion maximal 

agissant sur le poteau {Md t max n'agit done pas forcement a l'une des extremites du 

poteau) 

Mpib : moment plastique de la section mixte, etabli selon les regies de dimensionnement 
des sections de b6ton arme' (vol. 7) 



• Les effets du second ordre doivent 6tre considered si l'une des conditions suivantes est remplie : 

- Nd I N cr > 0. 1 lorsque il n'y a pas de moment aux extremites (N cr = charge critique de flam- 
bage elastique selon (6.53)), 

- > 0.2 (2 - I//) lorsque la flexion est introduite par des moments d'extremites. 

II faut alors remplacer dans (6.63) le moment du premier ordre Md,max P 31 l e moment du second 
ordre Md,max' qui peut etre etabli de la facon suivante : 



«4 



max 



Md,max = max * Md,max (6.64) 



1-^ 



(...) : facteur d'amplification pour tenir compte des effets du second ordre 

a> : coefficient deTmi par (6. 15) (© = 1 .0 lorsqu'une charge transversale agit sur la barre) 

k : coefficient englobant le facteur d'amplification et co (k ^ 1 .0) 



Exemple 6.7 Poteau mixte comprint et flechi 

Soit un poteau mixte dont la section transversale (identique a celle examinee a l'exemple 6.6) et le 
systeme statique sont deiinis a la figure 6.22. Le profile HEA 180 est en acier Fe E 235 (f ya = 235 N/mm 2 ), 
rarmature longitudinale est en acier S 500 (f ys = 460 N/mm 2 ) et le beton utilis6 pour l'enrobage est un beton 
B 40/30 (f c = 19.5 N/mm 2 ). 

Determiner la valeur de dimensionnement M^y du moment de flexion que peut reprendre ce poteau, s'il 
est soumis simultan6ment a un effort normal de compression centr6 dont la valeur de dimensionnement vaut 
Nj = 2500 kN. On admet que le poteau est tenu lateralement selon l'axe faible z, ce qui exclut le flambage 
selon cet axe. 
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Fig. 6.22 Poteau mixte comprint et fl6chi. 



Caractlristiques de la section par rapport a l'axe fort y 

A l'exception des inerties, les caracteristiques de la section ont 6t6 dtablies a l'exemple 6.6. Les inerties 
par rapport a l'axe y sont les suivantes : 

I„ v = 25.1 ■ 10 6 mm 4 selon les tables SZS C5 



'ay 
Isy - Isz 



= 2 -3 ^ (160 mm -40 mm) 2 = 27.1 • lC^mm 4 (inertie propre negligee) 



Icy — 



bit* 
12 



'ay 



'sy 



_ (320^mm) 4 _ ^ lo6mm4 _ 2? { , - 821.6 - K) 6 mm 4 



Charge critique de flambage elastique 

Pour le poteau mixte, la charge critique de flambage elastique selon l'axe y est donnee par (6.53) avec les 
caracteristiques suivantes : 
l Ky = I = 4000 mm 

E a = E s = 210 • 103 N/mm2 

E c = 7000 (fc + 4) 03 = 7000 - (19.5 + 4) 0 - 3 = 18.0 • 10 3 N/mm 2 

(El) b = E a I ay + E s I sy + E c Icy = (210 ■ 25.1 + 210 • 27.1 + 18.0 • 821.6) 10? = 25 750 ■ 10* Nmm 2 
7C 2 (EI) b 7t 2 ■ 25 750 ■ 109 N mm 2 



Ncry - 



I 



Ky 



(4000 mm) 2 



= 15 880 - 103 N= 15 880kN 



Resistance ultime au flambage 

II a 6t6 d6montr6 dans l'exemple 6.6 que la participation du beton a la resistance 6tait inferieure a 80 %. 
L'effort normal plastique ainsi que la resistance ultime a l'effort normal valent respectivement (exemple 6.6) : 
N p ib= 4080 kN et N R = 3780 kN 

La courbe de flambage pour la section mixte est ceile qui correspond au profile metallique. a savoir la 
courbe b pour le flambage selon l'axe fort d'un profile HEA 180. La resistance ultime au flambage est obtenue 
en utilisant successivement (6.52) et (6.55) : 



k Ky = 



N 



plb _ 



N, 



cry 



4080 kN 
15880kN 



= 0.507 



d'ou K y = 0.88 avec la courbe de flambage b (tables SZS C4. 1) 
N Ky = K y N R = 0.88 - 3780 kN = 3330 kN 
L'application de (6.62) montre que la resistance au flambage de ce poteau est suffisante : 



N d = 2500 kN £ 



N Kv 3330 kN 



= 3030 kN 
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Moment de flexion pouvant etre repris 

La valeur de dimensionnement du moment de flexion, qui peut etre repris simultanement a l'effort normal 
= 2500 kN, est determinee en appliquant la mdthode de calcul decrite dans le paragraphe 6.S.3. La 
courbe d'interaction M-Nde la section mixte examinee dans cet exemple est representee a la figure 6.23. 




Fig. 6.23 Courbe d'interaction M-N de la section mixte examinee. 



Le coefficient de flambage K y = 0.88 etabli prec6demment permet d'estimer n K = 0.24 sur la courbe 
d'interaction de la figure 6.23. 

Comme le diagramme des moments est triangulaire, avec M min = 0, yr = 0. Les autres coefficients sont 
etablis avec la courbe d'interaction et selon respectivement (6.58), (6.59) et (6.61) : 
1-y _ ±z0_ 0.88 

K v ~ K y 4 ~ K y 4 - 4 ~ ^ 



N d 2500 kN ft „„ . 

* = = 3780 kN/ 1.1 = 0 73 doii « = 054 



Kl - *w 0.73 - 0.22 

H = Hd-HK = 0.54-0.24 = 0.355 

Comme le coefficient d'dlancement Xx y = 0.507 > 0.2 (2 - y/) = 0.40, il est necessaire de verifier si les 
effets du second ordre sont a considered Le coefficient k permettant d'dtablir le moment du second ordre peut 
etre 6tabli en utilisant (6.15) pour le coefficient w : 



«x, = 0.6 + 0.4 I f/ ,min = 0.6 + 0 = 0.6 > 0.4 
^ M d,r 



Umax 

1 



k = jj- (Oy = 2500 kN 0 6 = °' 712 < 10 d ' oil k ~ 10 

i — — 1 — 



N cry 15 880kN 

Le moment de flexion du premier ordre M d max ne doit done pas etre amplifid pour tenir compte de l'in- 
fluence du second ordre. 
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Apres avoir d6termin6, selon la demarche presentee dans le volume 7, le moment plastique de la section 
mixte Mpn, = 194 kNm (dans le diagramme d'interaction, cette valeur correspond a Nj = 0), on peut 6tablir 
avec (6.63) la valeur de dimensionnement du moment maximal qui peut encore etre repris par la section : 

Md,max 0.9 /i = 0.9 • 0.355 194 i ^ m = 56.3 kNm 

Pour que la verification de la security structurale soit complete, il serait encore necessaire de controler la 
resistance a l'effort tranchant, le voilement local ainsi que l'introduction des forces aux extr6mites du poteau. 



6.5.4 Effort normal et flexion gauche 

Le calcul de la resistance d'un element mixte soumis a de la flexion gauche composee est analogue a 
celui de la flexion composee present^ au paragraphe 6.5.3. Outre la verification de la stability avec l'effort 
normal (6.62), il est necessaire de verifier l'interaction M-N selon les axes y et z : 

Mdy.max* 0.9 Hy (6.65 a) 

M dzmax ^0.9^ z ^ (6.65 b) 

ainsi que l'interaction entre les moments selon les deux axes : 

M S ,max / + * 1 (6.66) 

Les imperfections de la barre mixte equivalente ne doivent etre considerees, pour le cas de la flexion 
gauche composed, que selon l'axe ou la rupture est supposee se produire. On neglige les eventuelles 
imperfections selon 1'autre axe, celles-ci n'ayant aucune influence sur l'axe determinant. En cas de doute 
au sujet de l'axe determinant, on fera la verification selon les deux axes. La figure 6.24 montre les 
courbes d'interaction M-N d'un poteau mixte ou Ton a tenu compte des imperfections selon l'axe z. 




Fig. 6.24 Courbes d'interaction M-N d'une section mixte soumise a de la flexion gauche composee. 
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6.6 Elements a parois minces 
6.6.1 Introduction 

Les elements a parois minces sont utilises de plus en plus frequemment en charpente mdtallique, que 
ce soit en compression simple ou en flexion composee. Citons parmi leurs applications les plus courantes 
les elements verticaux des ossatures de facade, les treillis constituant des pylones ou des mats de lignes a 
haute tension ainsi que les elements porteurs principaux et secondaires de serres. 

La section des profils a parois minces est formee d'616ments plans et arrondis juxtaposes. Elle 
comporte souvent des raidisseurs en forme de rainures et de plis (§ 5.9.1). Plusieurs profils peuvent etre 
assembles par rivetage, boulonnage ou soudage pour former une section composee. De ce fait, la varidte' 
de section des elements a parois minces est tres grande. La figure 6.25 en prgsente quelques-unes des plus 
typiques, bien qu'il en existe de tres particulieres ddvelopp^es pour des applications specifiques. 



Contrairement aux elements en profiles lamines a chaud, les elements a parois minces ne remplissent 
pas les conditions d'eiancement necessaires pour permettre un calcul eiastique de leur resistance en 
section. lis doivent done etre dimensionnds avec un calcul EER (§ 2.6.3). Leur resistance ultime a la 
compression est ainsi limitee par un (ou une combinaison de plusieurs) phdnomene(s) d'instabilite tel(s) 
que : 

• le voilement local des parois, 

• le flambage par flexion, 

• le flambage par torsion, 

• le flambage par flexion et torsion. 

Cette section se limite a donner le principe du dimensionnement des elements a parois minces 
comprim6s, en mettant essentiellement en evidence la facon dont le voilement de la section est pris en 
compte dans les cas de compression centree et de flexion composee. Le contenu de ce texte se r6fere 
essentiellement a la partie 1.3 de l'Eurocode 3 [6.6], qui traite de facon detaillee ce type d'eUements. 

6.6.2 Voilement local 

La resistance en section d'un element soumis a un effort normal (sect. 4.2), satisfaisant les conditions 
d'eiancement necessaires pour que sa section puisse se plastifier, est donn^e par l'effort normal plastique : 



Sections simples 



Sections composees 




Fig. 6.25 Exemples de quclques types de section de profils a parois minces. 



Npl=fyA 



(6.67) 
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La resistance en section d'un 616ment a parois mince est par contre influencee par le voilement. II est 
montr6 au chapitre 12 qu'une fa9on de tenir compte de ce ph6nomene d'instabilite est de raisonner avec la 
largeur efficace des elements comprimds composant la section (§ 12.3.2). Le rapport entre l'aire de la 
section efficace et l'aire totale permet de definir le facteur de minceur fa, qui repr6sente l'influence du 
voilement de la section sur sa resistance a la compression : 




(6.68) 



A e f : aire de la section efficace de Moment a parois minces (A e f = b e f t) 
A : aire totale de la section de l'61£ment a parois minces 

Le facteur de minceur fa, toujours infdrieur ou 6gal a 1 .0, est utilise par la suite pour tenir compte de 
facon relativement simple du voilement local dans le calcul du flambage des elements a parois minces. 

6.6.3 Effort normal 

La relation gdnerale (6.2) exprimant la resistance ultime au flambage N% peut s'ecrire ainsi, si Ton ne 
considere que l'aire A e fde la section efficace d'un element a parois minces comprime : 

Nf[ = CfK^ef = KfyAgf (6.69) 

L'utilisation de (6.69) selon la m6me demarche que celle pr6sentee a la section 6.2 est possible 
moyennant les precisions suivantes : 

• Le tableau 6.26, tire de [6.6], permet d'identifier la courbe de flambage de la figure 6.4 a consi- 
derer selon le type de section. 

Tableau 6 3,6 Choix de la courbe de flambage. 



Typede 
section 






□ 


3 

z 


— y y-%- y 

— i — B — i 

z 


Courbe de 
flambage 


b 


c 


b 


a (selon l'axe y) 
b (selon l'axe z) 



• Le coefficient d'eiancement permettant de determiner, avec les courbes de flambage, le 
coefficient de flambage vest a etablir avec (6.70), bas6e sur (10.26) mais qui tient compte de 
l'influence du voilement de la section sur le flambage d'un element a parois minces avec le facteur 
de minceur fa d6fini par (6.68) : 




(6.70) 



Precisons encore que le voilement local est determinant pour les elements dont le coefficient d'eian- 
cement Xk ^ 0.2 (le coefficient de flambage vaut alors K= 1), tandis que le flambage est determinant 
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pour les 616ments a grand elancement. Entre ces deux extremes se situe une zone de transition, dans 
laquelle (6.70) delink l'interaction entre le voilement local et le flambage. - 

6.6.4 Effort normal et flexion uniaxiale 

La figure 6.27 montre de quelle facon une section bisym£trique (fig. 6.27(a)) d'un element a parois 
minces est reduite, selon le principe de la largeur efficace introduit au paragraphe 5.9.2, en fonction du 
type de solicitation : 

• en cas d'effort normal centre, la section reduite est egalement bisymdtrique (fig. 6.27(b)), 

• en cas de flexion due a un effort normal introduit avec une excentricite e (fig. 6.27(c)), la section 
n'est a require que dans sa partie comprimee : elle n'est alors plus symetrique. 



y - 



y •*— 



y —- 




(b) Section reduite 
sous effort normal centr6. 



(c) Section requite 
sous effort normal excentrg. 



(a) Section complete. 

Fig. 6.27 Reduction de section d'un element a parois minces soumis a un effort de compression. 



Les caracteristiques de la section rdduite d'un element a parois minces sont prises en compte dans 
1'evaluation de sa stabilite en cas de flexion composee, qui peut se faire sur la base d'une relation similaire 
a (6. 16), a condition que le flambage hors du plan soit empgche' : 



Nd 
N K lyR 



1 



MRlYR 



< 1 



(6.71) 



Nd 
N K 
N, 



cr 



Md,max 

(Oy 

Mr 



valeur de dimensionnement de l'effort normal de compression 
resistance ultime au flambage de la section reduite selon (6.69) 
charge critique de flambage eiastique de la section reduite 
valeur absolue de la valeur de dimensionnement du moment maximal 
coefficient defini par (6. 17) 

resistance ultime a la flexion de la section reduite (Mr = f y W e f) 



On consultera la partie 1.3 de l'Eurocode 3 [6.6] pour de plus amples informations sur le dimension- 
nement des elements a parois minces comprim6s et flechis. 
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7.1 Introduction 

Les moyens d'assemblage tels que les soudures ou les boulons permettent de relier entre elles les 
pieces ilimentaires, de formes diverses, constituant une charpente mitallique. Les assemblages soudis 
(fig. 7.1) represented ainsi une composante essentielle de toute structure et meritent de ce fait une 
attention particuliere. 




Fig. 7.1 Exemples d'assemblages soudis. 



De plus, la connaissance des caracteristiques des moyens d'assemblage est indispensable pour choisir 
le type le mieux adapts a une structure, ainsi que pour imaginer des liaisons simples, facilement 
realisables, et par consequent economiques. Ce chapitre est, avec celui relatif aux boulons (chap. 8), un 
des chapitres fondamentaux de ce volume. II sert egalement de base au chapitre 9 consacre" aux 
assemblages. 

Pour clarifier quelques notions souvent employees dans ce chapitre, il nous semble utile de difinir les 
termes suivants : 

• Soudage. Operation qui consiste a rialiser un joint soudi destine a relier entre elles deux ou 
plusieurs parties d'un assemblage en assurant, par fusion, la continuity de la matiere entre ces 
parties. 

• Joint soudi. Ensemble de l'element de liaison entre les pieces assemblies constitui par la soudure 
et les zones influencees thermiquement du mital de base. 

• Soudure. Partie du joint soudi constitute par le mital d'apport fondu. 

• Anomalie. Imperfection interne ou exteme d'un joint soudi. 

• Difaut Anomalie ou groupe d'anomalies dont la taille et/ou le nombre dipassent une valeur limite 
normalised. 

Le but de ce chapitre est de traiter de la conception et de la resistance des joints soudis utilises pour 
rialiser des assemblages soudis dans les charpentes mitalliques. Les points suivants sont abordes dans ce 
chapitre : 

• Section 7.2. Rappel des principes de dimensionnement applicables aux joints soudis. 
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• Section 7.3. Revue de divers proceeds de soudage, de diffierents types de soudure et des anomalies 
internes inherentes a toute soudure. Les contr61es de quality a effectuer pour verifier la bonne 
execution des soudures ainsi que les dispositions pratiques de construction a respecter sont 
egalement abordes. 

• Section 7.4. Definition de la resistance des soudures completement p6n6trees ou en cordon d'angle. 



7.2 Principes de dimensionnement 

7.2.1 Securite structurale 

La verification de la security structurale des joints soudes se fait en appliquant le principe de base 
exprime par (2.13) : 




(7.1) 



Sd : valeur de dimensionnement de l'effort sollicitant la soudure 
R resistance ultime de la soudure 
•fit : facteur de resistance 

Dans (7.1), l'effort 5 sollicitant la soudure peut 6tre exprime par une force ou eventuellement par une 
contrainte. L'essentiel est qu'il soit determine sur la base d'une transmission d'effort correspondant au 
comportement physique de l'assemblage (chap. 9). 

La resistance du joint soude est en general definie pour un cas de sollicitations statiques. U est 
cependant important de savoir que des phdnomenes lies a la fatigue ou a la rupture fragile peuvent dans 
certaines conditions grandement influencer la resistance (§ 7.2.2 et 7.2.3). 

U faut encore preciser que la resistance ultime des assemblages, qu'ils soient soudes ou boulonnds, est 
etablie de facon a ce que toute mine pr£maturee dans les assemblages soit exclue (§ 2.6.3). La resistance 
ultime d'un joint soude, donnee dans ce chapitre (sect. 7.4), contient done une reserve (en l'occurrence le 
facteur % introduit dans (2.33)) permettant de satisfaire cette exigence. 



7.2.2 Resistance a la fatigue 

Dans les constructions soudees soumises a des charges variables r6p£tees, des fissures de fatigue 
peuvent se developper. Ces fissures prennent naissance au droit des anomalies, souvent au raccordement 
des soudures, et elles se propagent sous Taction des sollicitations repetees. Ce phenomene depend 
essentiellement de la difference (ou etendue) de contrainte Ac appliquee, mais est egalement influence 
par des facteurs tels que les concentrations de contraintes et les contraintes residuelles. En outre, le 
danger existe qu'une fissure de fatigue devienne l'amorce d'une rupture fragile. On tiendra compte de ces 
phenomenes pour le dimensionnement de tous les ouvrages soumis a des charges repetees, notamment les 
ponts-routes, les ponts-rails et les voies de roulement de ponts roulants. 

On se referera au chapitre 13 pour le developpement des notions relatives a la resistance a la fatigue 
des assemblages soudes. 
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7.2.3 Rupture fragile 

Quelques accidents survenus dans des constructions soudees ont mis en evidence l'influence sur la 
rupture fragile de la rigidit6 introduite dans les assemblages par le soudage. Plusieurs facteurs propices au 
d6veloppement d'une rupture fragile sont en outre reunis au voisinage d'un joint soude\ a savoir : 

• la modification possible des propri&6s mdtallurgiques et mecaniques de l'acier de base (chauffage 
et refroidissement lors du soudage); 

• la presence d'anomalies, aux abords ou dans la soudure, qui constituent des amorces de fissures 
pouvant ensuite se propager par fatigue (chap. 13); 

• les concentrations de contraintes au droit des soudures; 

• l'augmentation des contraintes locales due aux contraintes r£siduelles. 

La rupture fragile est souvent associee uniquement a la notion de qualite d'acier (§ 3.3.1). II y a 
cependant lieu de preter une attention particuliere au ph6nomene de la rupture fragile si Ton met en 
ceuvre des aciers a haute resistance ou lorsque Ton prevoit des assemblages complexes comportant soit un 
grand nombre de joints soud£s importants (contraintes residuelles et dventuellement solicitations 
tridimensionnelles), soit des epaisseurs importantes (deformation plastique empech6e par l'6tat 
tridimensionnel des contraintes). Ajoutons encore que le danger de rupture fragile est plus grand a basse 
temperature et lors d'une mise en charge soudaine (vitesse de chargement elevee). 



7.2.4 Assurance de quality 

La quality des soudures est a specifier selon les exigences relatives a la structure; elle est ensuite a 
contr61er a l'aide des proc&tes decrits au paragraphe 7.3.5. La norme SIA 161/1 [7.1] deTinit les classes 
de qualite suivantes : 

• QA (quality speciale), 

• QB (quality supeneure), 

• QC (quality normale), 

• QD (qualite minimale). 

Le choix de la classe de qualite' est primordial aussi bien pour la s6curit£ de la structure que pour 
l'economie de la fabrication et du montage. L'ingenieur pretera done une attention particuliere a ce choix, 
qui est dicte par les criteres suivants : 

• consequences d'une rupture pour l'utilisateur ou l'environnement, 

• degre de solicitation du joint soude\ 

• type du detail de construction, 

• sensibility du detail de construction a la fatigue ou a la rupture fragile, 

• type de comportement (elastique ou plastique) de la section. 

La classe de qualite d'une soudure aura une influence sur : 

• les mesures a prendre'lors de sa realisation, 

• le type et l'etendue des condoles a effectuer, 

• les tolerances a respecter concernant le nombre et la taille des anomalies externes (forme geo- 
m&rique) ou internes (pores, fissures, ...), 

• les couts de fabrication. 
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II est important de pr6ciser que la classe de qualite normale QC est en general suffisante pour des 
construction usuelles. L'ingenieur doit etre conscient que le choix de classes de qualite superieures a des 
incidences financieres non negligeables, dues essentiellement au temps supplementaire necessaire pour le 
soudage et son controle. C'est ainsi qu'une soudure de classe de qualite QA pourra etre entre 2.5 et 4.5 
fois plus chere qu'une meme soudure de classe de qualite' QC selon qu'il s'agit d'une soudure automatique 
ou manuelle [7.1]. 

En Suisse, les details de construction sont classes dans Tune ou l'autre des categories suivantes : 

• Categorie SI. Elle se caracterise par un risque eleve pour les utilisateurs et l'environnement en cas 
de ruine d'un element de construction. Elle peut correspondre a un element de construction d'une 
epaisseur quelconque soumis a des actions statiques ou dynamiques, realise par des soudures de 
classes de qualite" QA ou QB. 

• Categorie S2. Elle correspond a un faible risque, en cas de mine, pour les utilisateurs et 
l'environnement, et se limite aux elements de construction de faible epaisseur (max. 40 mm pour 
de l'acier Fe E 235 et 20 mm pour de l'acier Fe E 355), non soumis a de la fatigue ou a des chocs, 
et realises avec des soudures de classes de qualite QC ou QD. 

Comme ces categories correspondent a un detail de construction precis, il est possible qu'une structure 
m£tallique ait une partie de ses details de construction qui soient classes SI, et une autre partie S2. 

Pour garantir la quality du soudage, l'entreprise realisant ce travail doit etre porteuse d'un certificat 
d'exploitation SI (qui lui donne la possibilite de r6aliser des soudures de classes de qualite" QA a QD) ou 
S2 (pour la realisation de soudures de classe de qualite QC et QD uniquement), atteste par une institution 
reconnue. Ces certificats d'exploitation, qui constituent l'homologation des entreprises, prescrivent le 
degrd d'aptitude des installations et des equipements pour la fabrication d'eiements de construction de la 
catdgorie correspondante, ainsi que la qualification du personnel dans le domaine de la production. lis 
sont valables trois ans au plus, mais peuvent Stre renouveles apres une nouvelle inspection. 

La norme europeenne prEN 1090-1 [7.2] traite des questions d'homologation des modes de soudage 
et de la qualification des soudeurs. 



7.3 Joints soudes 

La soudure est le moyen d'assemblage le plus frequemment utilise pour la fabrication en atelier. Sur le 
chantier, son emploi est moins g&ieralise" a cause des difficultes de mise en oeuvre liees souvent a des 
conditions climatiques pas toujours favorables. Pour les charpentes courantes, on pr6fere l'emploi de 
boulons; neanmoins, pour des structures fortement sollicitees (ponts) ou pour des constructions par- 
ticulieres (reservoirs), la soudure est regulierement employee, en Suisse, meme sur le chantier. 

Les principaux avantages qu'offre l'emploi de la soudure sont : 

• la realisation d'assemblages rigides, done peu deformables, 

• une diminution du temps de preparation des pieces de l'assemblage, par rapport au boulonnage, 
notamment dans le cas de soudures non penetrees (pas de trous a percer, reduction du nombre de 
couvre-joints et de plaques de tete), 

• une simplification des assemblages, 

• une amelioration de l'apparence de la construction, 

• la realisation d'un assemblage etanche. 
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Elle n6cessite par contre certaines precautions de mise en ceuvre, notamment : 

• le recours a un personnel qualifie, 

• la protection des soudeurs sur le chantier vis-a-vis des intemperies, 

• l'utilisation de proc6des de controles de qualite sur le chantier. 

7.3.1 Procldes de soudage 

L'operation de soudage par fusion avec fil-61ectrode fusible consiste a reunir deux pieces par la d6pose 
d'un cordon de m£tal fondu. Le m6tal d'apport, necessaire a la realisation du cordon de soudure, provient 
normalement de l'electrode; il doit possdder a l'6tat fondu une resistance au moins 6gale a celle du metal 
de base. Les divers proc6d6s permettant de realiser cette operation se differencient d'une part par la 
source de chaleur (flamme, arc dlectrique, ...) et d'autre part par le type de protection (laitier, flux, 
gaz, . . .) du bain en fusion par rapport a l'air ambiant. On distingue 6galement entre : 

• le soudage automatique (la t6te de soudage est montee soit sur un chariot dont l'avancement est 
automatique, soit sur un robot), qui s'applique surtout aux soudures continues d'une certaine 
longueur (joints de toles, joints ame-aile d'une poutre composed a ame pleine ou d'un caisson, 
etc.); 

• le soudage semi-automatique (avancement automatique de l'electrode avec une torche tenue a la 
main) qui est applique de maniere gdndrale; 

• le soudage manuel a l'arc qui est souvent le seul moyen possible pour executer des soudures dont 
l'acces est difficile; il est generalement appliqu6 sur le chantier. 

Nous rappelons au tableau 7.2 les proc6d6s de soudage a l'arc employes frgquemment dans la 
construction m&allique, avec leurs termes Equivalents en allemand et en anglais [7.2]. Precisons que les 
process MIG, MAG et sous flux en poudre sont soit semi-automatiques, soit automatiques. Pour la 
description complete de ces diverses m€thodes, on se referera a [7.3] ou a [7.4]. 



Tableau 7.2 Proceeds de soudage a l'arc : equivalence des termes fran;ais, allemands et anglais. 



Fran^ais 


Allemand 


Anglais 


• Soudage manuel a l'arc avec electrode 
enrobee 

• Soudage a l'arc sous protection de gaz 
inerte avec fil-electrode fusible (MIG) 

• Soudage a l'arc sous protection de gaz 
actif avec fil-electrode fusible (MAG) 

• Soudage a l'arc en atmosphere inerte 
avec electrode de tungstene (TIG) 

• Soudage a l'arc sous flux en poudre avec 
fil-electrode 


• Lichtbogenhandschweissen 
mit Schutzelektroden 

• Metall-Inertgasschweissen 
(MIG) 

• Metall-Aktivgasschweissen 
(MAG) 

• Wolfram-Inertgasschweissen 
(WIG) 

• Unterpulverschweissen mit 
Drahtelektroden 


• Metal arc welding with covered 
electrodes 

• Metal-arc inert gas welding 
(MIG-welding) 

• Metal-arc active gas welding 
(MAG-welding) 

• Tungsten inert-gas arc welding 
(TIG) 

• Submerged arc welding with 
wire electrode 



En guise de complements aux proc£d£s de soudage a l'arc cit6s dans le tableau 7.2, nous 
mentionnerons 6galement le soudage par resistance, employ^ notamment pour le soudage des goujons, 
ainsi que des proc6d6s deja plus particuliers, tels que le soudage au plasma et au micro-plasma, par 
ultrasons ou au laser. Des informations relatives a ces diff6rents proc6d6s de soudage peuvent 6galement 
etre obtenus dans [7.4]. 
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7.3.2 Types de joints etsymboles 

Les combinaisons possibles entre les types de soudure et formes de joint sont montrdes 
schematiquement au tableau 7.3. Cela illustre d'une part quelles sont les possibility concretes de 
realisation d'un joint soude\ et permet d'autre part de classifier les details soudds selon la forme du joint 
ou selon le type de soudure. 



Joint 


Soudure 


completement 
penetree 


a penetration 
partielle 


cordon 
d'angle 


bout a bout 












X 




I 












en T 






> 






par recouvrement 









Tableau 7 .3 Executions possibles pour differents types de soudure et formes de joint. 



Classification selon la forme du joint 

Selon la forme du joint, on distingue principalement (tab. 7.3) : 

• les joints bout a bout (r6alises avec des soudures a penetration complete ou partielle), 

• les joints en T, ou en fers croisds (r£alis£s avec des soudures a penetration complete ou partielle, 
ou bien avec des cordons d'angle), 

• les joints par recouvrement (realises avec des cordons d'angle). 

L'Eurocode 3 (§ 6.6.2) definit une classification ligerement differente : on y distingue en effet les 
soudures d'angle, en entaille, en bout, en bouchon et sur bords tombes. Pour chacun de ces types de 
soudure, des indications ditaillees sont donnees quant a leur geometrie et aux caracteristiques a 
considerer pour le calcul de la resistance. 

Classification selon le type de soudure 

Selon les types de soudure, il est possible de distinguer (tab. 7.3) entre les soudures a penetration 
complete, a penetration partielle et les cordons d'angle. 

Des exemples de soudures completement pdndtrees pour les joints bout a bout et les joints en T sont 
montres a la figure 7.4. Ces soudures n6cessitent une preparation du bord des pieces a assembler 
(chanfrein). Les formes que Ton donne a ces chanfreins dependent de l'epaisseur des elements a 
assembler, de la possibility de souder des deux cotes de la piece et de la necessity de reduire la 
deformation angulaire (par exemple, soudure en V double a la place d'une soudure en V afin de rdpartir 
l'6chauffement sur les deux faces de la piece). Les dimensions donndes a la figure 7.4 sont des valeurs 
indicatives prescrites par la norme ISO 9692 [7.5] : elles peuvent en effet varier selon le procdde' de 
soudage employe et les mdthodes appliquees. 

Pour le dessin des soudures [7.6], on utilise les representations symboliques donnees a la figure 7.4, 
ainsi que les symboles du tableau 7.5. 




Fig. 7.4 Exemples de soudures completement pen&rees avec leurs representations symboliques. 



Tableau 7.5 Symboles pour les soudures. 



Symbole 


Exemple 


Soudure non meulee 


) 


<) 


Soudure meulee a ras 


1° 


<*> 


Reprise a l'envers 


( 


«) 


Soudure au montage 




<r 


Cordon d'angle 




a & 


Double cordon d'angle 






Cordon d'angle tout autour d'une piece 


i — i 





Classification pour le dimensionnement 

Pour le dimensionnement, on peut classer les trois differents types de soudure du tableau 7.3 en deux 
groupes : 

• . Le premier groupe comprend les soudures qui creent une pen&ration complete de la section des 
pieces a assembler; il s'agit de soudures completement pen&rees. 
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• Le second groupe correspond aux cordons d'angle, auxquels sont assimilees les soudures a 
penetration partielle, car la section des pieces a assembler n'est que partiellement soud6e. 

733 Deformations et contraintes residuelles 

Le metal depose et les zones des pieces adjacentes a la soudure sont portds a tres haute temperature 
lors du soudage. Par la suite, cette masse rechauffee se refroidit et va par consequent se contracter. Ce 
phenomene peut avoir les deux consequences suivantes : 

• si la contraction n'est pas empfechee par les elements qui entourent la soudure et la masse 
rechauffee, il se produit essentiellement des deformations des pieces de l'assemblage (raccour- 
cissements, deformations angulaires) (fig. 7.6(a)); 

• si la masse de matiere froide autour de la soudure empeche cette derniere de se contracter (cas le 
plus frequent), il se cree dans la soudure et les pieces assemblies un champ de contraintes internes 
auto-6quilibr6es que Ton nomme contraintes residuelles de soudage (fig. 7.6(b)). 

La piece de la figure 7.6(b) est formee de deux t61es reliees par une soudure longitudinale. Lorsque le 
cordon de soudure se refroidit, il a tendance a se contracter. Comme les tdles adjacentes, restees dans leur 
ensemble froides, empechent ce mouvement, il se cr6e parallelement a la soudure un champ de 
contraintes longitudinales de traction dans la zone influenced thermiquement et son voisinage. Par 
reaction, les parties ext€rieures des tdles sont comprimees. 




(a) Deformations angulaires. (b) Contraintes residuelles. 



Fig. 7.6 Deformations angulaires et contraintes residuelles longitudinales provenant du soudage. 



La fabrication des elements de structure soud6s doit tenir compte des effets des apports locaux de 
chaleur. Par des sequences de soudage appropriees, il est possible de limiter les deformations des pieces. 
Quant aux contraintes residuelles, on peut les require par un traitement thermique (recuit de detente, 
§ 3.2.2). Cependant, cela est rarement possible pour des elements de grandes dimensions ou pour des 
elements soudds sur le chantier. On essaie toutefois de limiter les contraintes residuelles a un niveau aussi 
bas que possible en controlant l'apport de chaleur par des sequences de soudages adequates ou en 
exfcutant des soudures de faible epaisseur. D est meme possible, par un choix judicieux des sequences de 
soudage, d'introduire des contraintes residuelles de compression dans des parties de structure ulte- 
rieurement sollicitees en traction. Ceci peut attenuer l'influence negative des contraintes residuelles lors 
de phenomenes de fatigue ou de rupture fragile. 
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Dans la mesure du possible, une concentration de soudures dans un assemblage est a eviter; cela peut 
en effet crder un etat de contraintes tridimensionnel (contraintes rdsiduelles dans plusieurs directions) et 
recluire sa capacity de deformation (done sa ductilit6), ce qui augmente le danger de rupture fragile. Pour 
la meme raison, on 6vitera des intersections de soudures en modifiant la conception de l'assemblage, par 
exemple en excentrant legerement les elements tubulaires a assembler (fig. 7.1). 

7.3.4 Anomalies 

Les principales anomalies qui peuvent etre prdsentes dans les soudures sont representees a la 
figure 7.7; d'autres types d'anomalies sont donnees dans [7.1]. On distingue celles relatives a une 
configuration exteme ou interne de la soudure. 



CONFIGURATION EXTERNE CONFIGURATION INTERNE 




Manque de penetration 




Caniveaux Decalage des bords Fissure DeTaut de collage 



Fig. 7.7 Anomalies dans les soudures. 

Du point de vue du comportement de l'assemblage vis-a-vis de la fatigue et de la rupture fragile, les 
anomalies les plus dangereuses sont, par ordre decroissant : 

• les fissures, 

• les dlfauts de collage, 

• les deTauts de pen&ration, 

• les inclusions, 

• les porositds. 

Les differents controles possibles pour detecter le nombre et la taille de ces anomalies sont prdsentds 
dans le paragraphe suivant. 

7.3.5 Controle de qualiti 

Nous avons vu au paragraphe 7.2.4 que la classe de qualitd d'une soudure deTmissait des exigences 
relatives au nombre et a la taille des anomalies. Le controle de qualitd sert a garantir que les valeurs 
mesurees des anomalies ne depassent pas les valeurs limites de la classe de quality correspondante. 

II existe plusieurs proc&16s pour d&ecter les anomalies dans les soudures : la norme SIA 161/1 [7.1] 
decrit le type et l'etendue des differents examens a effectuer selon la classe de qualite de la soudure. Nous 
rappelons ici pour memoire quels sont ces divers proc6des; le detail de chaque type de procedure pourra 
etre trouve dans les r6f6rences [7.3] et [7.7]. 
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On peut classer les differentes m6thodes de controle en deux categories : les contrdles destructifs, qui 
s'appliquent essentiellement a des eprouvettes servant au contrdle des process de soudage, comprenant 
principalement : 

• les macrographies, 

• les micrographies, 

• les essais de durete\ 

• les essais de traction, 

• les essais de pliage, 

• les essais de resilience, 

et les contrdles non destructifs, dont les plus courants sont ceux relev6s dans le tableau 7.8 avec leurs 
termes equivalents en allemand et en anglais [7.1]. 

Tableau 7.8 Methodes de contrdles non destructifs des soudures : equivalence des termes francais, allemands 

et anglais. 



Francais 


Allemand 


Anglais 


• Examen visuel 

• Examen par ressuage 

• Examen par magneroscopie 

• Examen par radiographic 

• Examen par ultrasons 


• Sichtpriifung 

• Eindringpriifung 

• Magnetpulverpriifung 

• Durchstrahlungspriifung 

• Ultraschallpriifung 


• Visual testing 

• Penetration testing 

• Magnetic particles testing 

• Radiation testing 

• Ultrasound testing 



Les examens par ressuage et par magnetoscopie permettent de deceler uniquement les fissures 
superficielles ou celles d£bouchant en surface des joints soudes. Ces examens sont faciles a executer, ils 
ne demandent que tres peu de materiel et sont relativement fiables. 

Les examens par radiographic (rayons X) sont tres utilises pour reveler des anomalies volumiques, 
telles que les pores ou les inclusions de laitier a l'inteiieur de la soudure; par contre, les fissures (surtout 
celles qui sont paralleles a la direction des rayons) sont tres difficiles a detecter. L'examen par 
radiographic presente par contre l'avantage de fournir une piece justificative du controle. Ses 
inconvenients sont qu'il n'est souvent pas possible de radiographier toutes les soudures, qu'il necessite un 
appareillage lourd et qu'il represente un risque d'exposition aux rayonnements pour l'op^rateur ainsi que 
pour les personnes presentes dans l'atelier ou sur le chantier. 

Les examens par ultrasons permettent de localiser les anomalies telles que les fissures et les ddfauts de 
collage avec une bonne precision en grandeur et en direction; par contre, ce precede necessite un 
manipulates tres experimente du fait des multiples echos parasites que Ton peut observer sur l'ecran et 
qui pourraient conduire a une interpretation erronde des r6sultats. 

II convient de rappeler que les contrdles non destructifs ont pour but de deceler les anomalies 
importantes dans les soudures. Si de telles anomalies existent, il faut comparer leur nombre et leur taille 
aux tolerances des normes et, suivant les cas, effectuer une correction de ces soudures. II faut toutefois 
signaler que toute reparation doit etre soigneusement controlee, car elle peut contenir des defauts encore 
plus dangereux que ceux que Ton cherche a glimmer. II faut cependant etre conscient qu'il reste en fait 
toujours des anomalies dans les joints soudes : d'une part celles qui sont tolerees et d'autre part celles qui 
ont echappe aux contrdles. 
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7.3.6 Dispositions pratiques de construction 
Dimension de gorge 

L'epaisseur a d'un cordon d'angle (fig. 7.9) est appelde gorge de la soudure. La notation a utilisee ici 
ne Test pas de facon uniforme dans les differents pays; il faut done preter une attention particuliere a cette 
notation, afin d'dviter des confusions dont les consequences pourraient etre parfois assez graves. 

La valeur minimale a m ,„ de la gorge d'un cordon d'angle transmettant un effort est fixee en fonction 
de l'dpaisseur tmax de la plus grande des pieces a assembler, a savoir (fig. 7.9) : 

• a m i„ = 4 mm pour f, mw < 17 mm, 

• a min = 5 mm pour J maJC = 18 a 25 mm, 

• a m i„ = 6 mm pour J maJC > 26 mm. 

Une gorge de 4 mm constitue done une valeur minimale dictee essentiellement par une question pratique 
de realisation garantissant un apport suffisant de chaleur. Si l'epaisseur minimale d'une passe de soudure 
dans le domaine de la charpente mdtallique est de 4 mm, on peut cependant admettre a environ 6 mm 
l'epaisseur maximale realisable en une seule passe. II faudra done realiser plusieurs passes s'il est 
necessaire de realiser une soudure ayant une gorge supdrieure a 6 mm. Dans le cas de soudures de grande 
longueur (liaison ame-aile d'une poutre compos6e a ame pleine, par exemple), on pourra realiser, si la 
statique le permet, des cordons d'angle ayant une gorge infdrieure a 4 mm. 
L'Eurocode 3 (§ 6.6.5) present une gorge minimale de 3 mm. 



'miii = minai.t2) 

Fig. 7.9 Valeur minimale de la gorge d'un cordon d'angle en fonction de l'epaisseur des pieces assemblies. 
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Pour une question de geomdtrie, l'6paisseur maximale de la gorge est limitee par l'epaisseur t m i n 
de la plus mince des pieces a assembler (fig. 7.9) selon la relation : 

amax = 0Jt min (7.2) 



Dans le cas d'un cordon d'angle pose" des deux c6t6s d'une t61e (fig. 7.10), la gorge a ne devrait pas 
d6passer la demi-epaisseur de cette t61e afin de ne pas la «bruler» totalement lors du soudage, mais 
surtout pour 6viter que le joint soud6 ne puisse plus etre suffisamment plastifid : 



amax = 0.5 t 



(7.3) 
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II faut signaler qu'il existe pour cette forme de joint un danger d'arrachement lamellaire dans la tole 
sollicit6e a la traction, perpendiculairement a son epaisseur. Ce danger est d'autant plus prononc6 que la 
tole est epaisse et constitu6e d'un acier a haute resistance, car rarrachement lamellaire peut dans ce cas 
deja se produire lors du refroidissement de la soudure (a cause de contraintes r^siduelles de traction 
perpendiculaires a la tole). II est done preferable de choisir des soudures en demi-V double pour ce 
type de joint en T sollicit6 par des efforts importants de traction necessitant des epaisseurs de toles 
importantes. 




Fig. 7.10 Epaisseur maximale d'un cordon d'angle dans un joint en T. 

Longueur des cordons d'angle 

Les cordons d'angle doivent avoir une longueur totale ininterrompue d'au moins 40 mm si Ton veut en 
tenir compte pour une transmission de forces. Les cordons d'angle plus courts sont considers comme 
soudures constructives (ou d'accostage) uniquement, sans transmission d'efforts. 

La distribution des efforts le long d'un cordon d'angle sollicite au cisaillement est similaire a celle 
observee dans un assemblage boulonn6. Les extremitds du cordon d'angle sont plus fortement sollicitees 
que sa partie mediane. Pour le dimensionnement, la norme SI A 161 admet cependant une distribution 
uniforme des efforts le long du cordon, quelle qu'en soit sa longueur. Dans le cas de cordons d'angle 
transmettant un effort de maniere continue sur toute leur longueur, comme par exemple le flux de 
cisaillement a la jonction ame-aile d'une poutre composee a ame pleine, on admettra egalement que le 
cordon resiste uniformement sur toute sa longueur, sans limitation. 

L'Eurocode 3 (§ 6.6.9) impose pour les joints par recouvrement un reduction de la resistance d'un 
cordon d'angle dont la longueur dans la direction de transmission de I 'effort depasse 150 a. 

7.4 Resistance des joints soudes 

7.4.1 Soudures completement peneirees 

On peut en general admettre que la resistance du metal d'apport depose' lors du processus de soudage 
est superieure ou egale a celle du materiau de base. Dans le cas du soudage d'&ements en acier Fe E 235 
ou 355, le m£tal d'apport est un acier Equivalent a de l'acier Fe E 355. De ce fait les soudures 
completement p£n6trees possedent au minimum la meme resistance ultime que les pieces qu'elles 
assemblent (cette hypothese est cependant a verifier dans le cas du soudage d'aciers a tres haute 
r6sistance). II n'est par consequent pas n6cessaire d'effectuer un calcul de dimensionnement de ces 
soudures. 

On Evitera d'utiliser un m6tal d'apport trop resistant pour les soudures, afin de ne pas diminuer la 
capacity de deformation des assemblages dans la zone de la soudure. 
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7.4 J. Cordons d'angle 

Lors du dimensionnement d'un cordon d'angle, on doit verifier que les forces puissent etre transmises 
dune piece a l'autre a travers la soudure; elles doivent done passer par les sections suivantes (fig. 7. 1 1) : 

• la section de gorge A w = al, qui est soumise a un effort de traction, et 

• les sections de contact A s = sl, sollicitees par des efforts de traction ou de cisaillement. 




Fig. 7.11 Transmission d'un effort a travers un cordon d'angle. 

Le dimensionnement d'un cordon d'angle consiste a d£finir a la fois sa longueur / et son epaisseur a 
(gorge). II se fait avec la resistance ultime des cordons d'angle doruiee par les conditions suivantes (quelle 
que soit la direction des forces), valables respectivement pour les sections de gorge A w et de contact A s : 

R w = 0.5f uE al (7.4a) 
R s = 0.7 f y si (7.4b) 

R w : resistance ultime de la section de gorge 
R s : r6sistance ultime de la section de contact 

f U E : resistance a la traction du metal d'apport (indice E pour electrode) 
f y : limite d'elasticite de l'acier des pieces assemblees 
/ : longueur du cordon d'angle consider^ 

La resistance ultime d'un cordon d'angle donnee par (7.4) a 6te etablie a partir d'essais; elle contient 
deja la reserve evoqu6e au paragraphe 7.2. 1 (facteur yj^), destinee a exclure une mine prematuree dans 
les assemblages. Pr6cisons 6galement qu'on peut admettre, comme pour les soudures completement 
penetrees (§ 7.4.1), que les caracteristiques mecaniques de resistance du metal d'apport sont superieures 
ou egales aux valeurs minimales du materiau de base. Dans le cas du soudage d'eiements en acier 
Fe E 235 ou Fe E 355, on fera alors l'hypothese que le metal d'apport est un acier equivalent a de l'acier 
Fe E 355. 

Les valeurs des sections de gorge A w (qui correspond toujours a la section minimale de la soudure) et 
de contact A s , admises pour le calcul, sont celles qui correspondent respectivement a la hauteur et au cote 
du triangle inscrit dans le cordon d'angle (fig. 7.12). Comme on admet en general que le triangle inscrit 
est isocfele, on a : s = a VI. 
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s = a~j2 


i , 
1 


s 



Fig. 7.12 Definition des sections de calcul des cordons d'angles. 



Lorsque le cordon d'angle est execute par le precede de soudage sous flux en poudre, on peut 
augmenter la valeur a de 2 mm au maximum, grace a sa meilleure penetration dans le m6tal de base 
(fig. 7.13(a)). Des essais preliminaries doivent cependant pouvoir apporter la preuve qu'une telle aug- 
mentation de penetration peut effectivement dtre obtenue. 

Les soudures a pinitration partielle (fig. 7.13(b)) sont a considerer comme des cordons d'angle qu'ils 
faut dimensionner comme tels. Leur resistance devra 6tre determinee en fonction de leur forme, car le 
triangle inscrit dans la soudure n'est pas forcdment isocele : il est alors n6cessaire de tenir compte, selon 
la nuance d'acier des pieces assemblies, des dimensions s\ et 52 des deux sections de contact (fig. 7.13). 

L'Eurocode 3 (§6.6.6) donne davantage d' indications concernant les soudures a penetration partielle, 
en distinguant notamment le cas des assemblages bout a bout de ceux en T. 



a ef - 



■ a + 2 mm 



I 



w 




(a) Soudure sous poudre. (b) Soudure a penetration partielle. 

Fig. 7.13 Definition des sections de calcul des soudures sous poudre et a penetration partielle. 



Si Ton integre la resistance ultime d'un cordon d'angle donn6e par (7.4) au principe general de la 
verification de la securite structurale (7.1), les cordons d'angle doivent satisfaire la condition suivante : 

F d < min(j?w '^ (7.5) 
YR 

Fd : valeur de dimensionnement de la force F a transmettre 

Pour des sections de contact perpendiculaires (s = et pour un metal d'apport ayant une 
resistance a la traction f u £ 2 510 N/mm 2 : 

• la section de contact A s est determinante pour etablir la resistance d'un joint soude dont les pieces 
assemblies sont en acier Fe E 235, 
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• la section de gorge A w est determinante pour etablir la resistance d'un joint soude' dont les pieces 
assemblies sont en acier Fe E 355. 

II est alors possible, compte tenu de ce fait, de visualiser la resistance d'un cordon d'angle en fonction 
de la nuance d'acier des pieces assemblies. Une telle representation graphique est donnee a la figure 
7.14 : elle permet de bien mettre en Evidence l'influence de l'ipaisseur de la gorge a et de la longueur / de 
la soudure sur sa resistance R. Les tables SZS C5 donnent ces memes schimas a une echelle permettant 
d'etablir graphiquement les resistances donnies par (7.4). Le tableau 7.18 situi en annexe a ce 
chapitre indique, quant a lui, la resistance d'un cordon d'angle en kN par mm de longueur de cordon, en 
fonction de l'epaisseur a et de la nuance d'acier des pieces assembles. 




Fig. 7.14 Resistance ultime d'un cordon d'angle en fonction de sa longueur / et de sa section de gorge a pour 
des pieces assemblies en acier Fe E 235 et Fe E 355. 



II est important de bien determiner la grandeur F de la force transmise par un cordon d'angle. Cette 
force sera donnee par un modele de calcul de l'assemblage, qui est a etablir de facon a approcher au 
mieux le comportement reel de l'assemblage tout en garantissant l'equilibre des efforts internes. Des 
precisions sur le cheminement des efforts et sur la modeiisation des assemblages soudes sont donnees au 
chapitre 9, afin de fournir quelques elements concrets necessaires a l'application de (7.5). 
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L'Eurocode 3 (§ 6.6.5.3) definit la valeur de dimensionnement (de calcul) par unite de longueur 
Fw.Rd de la resistance d'un cordon d'angle d'ipaisseur a par la relation unique suivante : 

w 1 fu 1 



Fw.Rd ■' valeur de dimensionnement (de calcul) par unite de longueur de la resistance d'un cordon 
d'angle 

y)rf w : facteur de resistance pour les assemblages soudes (YMw = 7M2- 1-25^ 
f u : resistance a la traction de la plusfaible des parties assemblies 

: facteur de correlation dependant de la nuance d'acier des pieces assemblies ()3w = 0.8 
pour de I'acier Fe E 235 et^ w = 0.9 pour de lacier Fe E 355) 



En comparant F w nd avec les «valeurs de dimensionnement » obtenues avec la norme SIA 161 (Ry/yR ou 
Rs/Yr), on constate que cette derniere present des valeurs de resistance supirieures d'environ 2 % a 
celles de I'Eurocode 3 lorsque la section de contact est determinante, et infirieure d'environ 11% 
lorsque e'est la section de gorge qui est determinante. 

Exemple 7.1 Cordon d'angle cisailll 

Determiner l'epaisseur a du cordon d'angle de l'assemblage de la figure 7.15, compte tenu du fait que sa 
resistance doit au moins atteindre la resistance des fers plats en acier Fe E 355. 



h= 150 



'200-20 



20 



/l = 250 I =150-20 



20 



Fig. 7.15 Cordon d'angle cisaille. 



La resistance du plus petit des fers plats vaut : 

F R =f y A = 355 N/mm 2 • 150 mm • 20 mm = 1065 • 10 3 N = 1065 kN 
Comme le fer plat superieur est soud£ sur trois cotes, la longueur du cordon d'angle vaut : 

I / = 2 /i + 12 = 2 - 250 mm + 150 mm = 650 mm 
Quant a l'6paisseur du cordon d'angle, elle doit a la fois respecter des dispositions de construction ainsi 
que le critere de resistance au cisaillement. Constructivement, on a, selon la figure 7.9 et (7.2) : 

t max = 20 mm d'ou a min = 5 mm 

a max - 0.7 t m i„ = 0.7 • 20 mm = 14 mm 
La resistance de la section de gorge, donn6e par (7.4a), doit etre superieure ou egale a Fr : 

d p i . n #i< \ ^ F R 1065 • 10 3 N £ ' 

R w = 0.5 /„£ a Z I > Fe aod a > = z = 6.4 mm 

w Jut - K 0.5/ tt£ Z/ 0.5 -510 N/mm 2 - 650 mm 
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L'6paisseur n6cessaire correspond done a a = 7 mm . 

Etant donn6 que le fer plat est en Fe E 355, la verification de la section de contact n'est pas determinante. 

L'application numerique de (7.4b), avec s a a V2 , permet de s'en convaincre : 

„ n „ , „ , ^ „ Jt , ^ 1065 • 10 3 N 

R s = 0Jf y sZl 2 F R d'ou a 2 = 

0.7 • 355 N/mm 2 • 650 mm • V 2 



= 4.7 mm < 6.4 mm. 



Exemple 7.2 Soudures sollidtees en traction 

Calculer la valeur de dimensionnement de l'effort de traction Fj que peut transmettre l'assemblage en 
acier Fe E 355 de la figure 7.16, selon que Ton realise Fun des trois types de soudure suivants : 

• Casl. Soudure en demi-V double completement pen£tree. 

• Cas2. Soudure en demi-V double a penetration partielle. 

• Cas3. Cordon d'angle. 




V 



Detail 




Fig. 7.16 Soudures sollicitees en traction. 



Fer plat 

La resistance du fer plat vaut : 

F R = f y A = 355 N/mm 2 ■ 200 mm • 15 mm = 1065 • 10 3 N = 1065 kN 
La valeur de dimensionnement de l'effort de traction vaut alors, si on considere uniquement le fer plat : 



Fd = 



F R 1065 kN 



YR 



1.1 



= 968 kN 



Cas 1. Soudure en demi-V double completement penltree : 

Comme la soudure pdnetre toute la section, la valeur de dimensionnement de l'effort qui peut etre 
repris est identique a la valeur obtenue avec le fer plat, a savoir (voir ci-dessus) : 
F d = 968 kN 

Cas 2. Soudure en demi-V double a penetration partielle : 

On a ici a = 7 mm et, comme les pieces assembles sont d'un acier de meme nuance (en l'occurrence 
Fe E 355), s = min(7 mm; 8 mm) = 7 mm. Les resistances des sections de gorge et de contact valent done 
respectivement : 

R w = 0.5f uE al= 0.5-510N/mm2.7mm(2 - 200mm)= 714- 10 3 N = 714 kN 
R s = 0.7f y sl = 0.7 • 355 N/mm2 • 7 mm • (2 • 200 mm) = 497 10 3 N= 696 kN 

Comme R s < R w , e'est la section de contact qui est determinante (contrairement a ce qui est valable 

pour un cordon d'angle assemblant des pieces en acier Fe E 355), d'ou : 



YR 



696 kN 
1.1 



= 633 kN 



La resistance de la soudure est determinante par rapport a celle du fer plat. 
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• Cas 3. Cordon d'angle : 

Pour un cordon d'angle d'6paisseur a = 7 mm et de longueur 2 - 200 mm = 400 mm, la rdsistance est 
donnee par la section de gorge (7.4 a), etant donne' que les pieces assemblies sont en acier Fe E 355 : 

R w = 0.5f uE al= 0.5-510N/mm2-7mm-400mm= 714- 10 3 N= 714 kN 
La valeur de dimensionnement Fj de l'effort qui peut etre repris par l'assemblage vaut alors : 



La resistance du cordon d'angle est dans ce cas egalement deterrninante par rapport a celle du fer plat. 



7 A3 Sollicitations composes 

Les joints soudes peuvent £tre sollicitds par des forces longitudinales F x , normales F z et transversales 
F y (fig. 7.17). Des essais ont montre 1 que, quelle que soit la direction de la force appliquee, la mine de la 
soudure se produit toujours par cisaillement de la section de gorge ou de contact, et non pas par traction. 
Ces essais ont 6galement montr6 que la resistance des soudures sollicit6es transversalement 6tait 
superieure a celle des cordons sollicites longitudinalement. 

La m6thode de calcul exposee ici admet comme critere de mine la resistance ultime de la soudure 
dans son sens longitudinal. Ce calcul etant conservateur, il est par consequent applicable a tous les 
cordons d'angle sans distinction de la direction des forces qui les sollicitent. Lorsqu'un cordon d'angle est 
soumis a des forces F x , Fy et F z , la verification de la security stmcturale peut done s'effectuer en 
considerant la rdsultante F obtenue par addition vectorielle de ces forces (fig. 7.17). II faudra cependant 
etre pmdent dans le cas ou la longueur / d'une soudure soumise a des sollicitations composee est 61evee : 
l'hypothese d'une redistribution des contraintes due a la plastification de la soudure n'est alors plus 
verifiee, ce qui peut avoir pour cons6quence une repartition non uniforme des sollicitations le long de la 
soudure; il est alors necessaire de calculer la r6sultante de force par unit6 de longueur en tenant compte de 
la transmission effective des forces. 




714 kN 
1.1 



= 649 kN 




Fig. 7.17 Sollicitations composees dans un cordon d'angle. 
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7.5 Annexe 

Cette annexe contient le tableau 7.18 dans lequel on a report^ la resistance ultime d'un cordon d'angle 
deTinie dans ce chapitre par (7.5) et (7.4). L'utilisation des valeurs qui y sont indiquees devrait fournir une 
aide au dimensionnement ou a la verification des cordons d'angle, de facon similaire aux tables SZS C5, 
dans lesquelles les memes indications sont donnees sous forme d'abaque. 



Tableau 7.18 Resistance ultime d'un cordon d'angle, en kN par mm de longueur de cordon [kN/mm]. 



Nuance d'acier 
des pieces assemblies 


Resistance 
d6terminante 


Epaisseur a [mm] du cordon d'angle 


4 


5 


6 


7 


8 


9 


10 


Fe E 235 


Rs 


0.93 


1.17 


1.40 


1.63 


1.87 


2.10 


2.33 


Fe E 355 


R w 


1.02 


1.28 


1.53 


1.79 


2.04 


2.30 


2.55 
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8.1 Introduction 

Les moyens d'assemblage tels que les soudures ou les boulons permettent de relier entre elles les 
pieces dlementaires, de formes diverses, constituant une charpente metallique. Les assemblages bou- 
lonnes (fig. 8.1) repr6sentent ainsi une composante essentielle de toute structure et m6ritent de ce fait une 
attention particuliere. 



La connaissance des caracteristiques des moyens d'assemblages est indispensable pour choisir le type 
le mieux adapts a une structure, ainsi que pour imaginer des assemblages simples, facilement rdalisables 
et par consequent economiques. Ce chapitre est done, avec celui relatif aux soudures (chap. 7), un des 
chapitres fondamentaux de ce volume. 

Le but de ce chapitre est de traiter plus particulierement de la conception et de la resistance des 
moyens d'assemblage boulonnes utilises pour r6aliser des assemblages boulonnes dans les charpentes 
m6talliques. La description des moyens d'assemblage boulonnes, l'analyse de leur comportement ainsi 
que les methodes de calcul a utiliser sont donnees dans ce chapitre qui est structure comrae suit : 

• Section 8.2. Rappel des principes de dimensionnement applicables aux boulons. 

• Section 8.3. Presentation des differents types de boulons et de rivets, de leurs m6thodes de mise en 
place ainsi que des dispositions pratiques de construction dont il s'agit de tenir compte. 

• Section 8.4. Etude du mode de transmission des efforts dans un assemblage boulonne, ainsi que de 
la resistance des boulons soumis a un effort de cisaillement, a un effort de traction ou a uhe 
interaction d'efforts. 

• Section 8.5. Determination de la resistance des pieces assemblies, pour lesquelles la pression 
laterale et la rupture des sections brutes et nettes doivent &tre virifiees. 

• Sections 8.6 et 8.7. Etude du principe de verification d'un assemblage boulonne, selon qu'il est 
realise avec des boulons non precontraints (sect. 8.6) ou precontraints (sect. 8.7). 

Le tableau 8.2 montre dans quelles parties de ce chapitre les differentes verifications relatives aux 
assemblages boulonnes sont traitees. 




Fig. 8.1 Exemples d'assemblages boulonnes. 
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Tableau 8.2 Verifications a effectuer pour le dimensionnement des boulons. 



Boulons 


Pieces assemblies 


Assemblage 


Cisaillement 


Traction 


Interaction 


Pression 
laterale 


Section 
nette/ brute 


Non 
precontract 


Precontraint 


cpp 

# 


rr^n 


rr^p 
<p 








i i 






>- i 

d 








i 
i 
i 








t i 


I I 


§ 8.4.2 


§ 8.4.3 


§ 8.4.4 


§8.5.1 


§ 8.5.2 


Sect 8.6 


Sect 8.7 



8.2 Principes de dimensionnement 

8.2.1 Security structural 

La security structurale des boulons peut Stre venfiie, tout comme celle des soudures (chap. 7), selon 
le principe de base exprimi par (2.13) : 




(8.1) 



Sj : valeur de dimensionnement de l'effort 
R : resistance ultime 
yR : facteur de resistance 

Pour les assemblages boulonnis, on peut en giniral exprimer les efforts et la resistance en tant que force 
dans un boulon ou dans les pieces assemblies. Nous verrons dans les differentes sections de ce 
chapitre qu'il peut s'agir d'un effort de cisaillement ou de traction, d'une pression laterale ou d'un effort 
normal dans une section. Tout comme pour les soudures, il est essentiel que cette force soit diterminee 
sur la base d'une moderation de la transmission d'effort correspondant au comportement physique de 
l'assemblage. 

II faut encore preciser que la resistance ultime des assemblages soudis ou boulonnes est itablie de 
facon a ce que toute mine primaturee dans les assemblages soit exclue (§ 2.6.3). La resistance ultime des 
boulons et des pieces assemblies doit done contenir une reserve (en roccurrence le facteur ^v/ introduit 
dans (2.33)) permettant de satisfaire cette exigence. 

8.2.2 Aptitude au service 

Pour certaines constructions, les mouvements relatifs des pieces assemblies sont a proscrire. Cela 
concerne par exemple les constructions qui doivent garder une geomitrie exacte (antennes et radars, par 
exemple) ou les structures soumises a ces charges variables repitees (charges de trafic par exemple) qui 
pourraient subir un mouvement alterni dans les assemblages, entralnant une diminution de la resistance 
par fatigue des elements. Pour iviter ces mouvements relatifs, plusieurs mesures sont possibles : 

• Concevoir des assemblages boulonnes avec des trous ajustis (§ 8.3.1). On prfitera alors une 
attention particuliere aux tolerances de fabrication et de montage. 
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• Utiliser des boulons precontracts pour que les assemblages travaillent par frottement (sect. 8.7). 
Dans de tels cas, aucun glissement n'est admis sous l'effet des charges de service S ser - 

• Concevoir des assemblages soudes (chap. 7). 

8.2.3 Resistance a la fatigue 

II est necessaire de tenir compte de l'influence des ph^nomenes de fatigue dans les ouvrages ou parties 
d'ouvrages sollicites par des charges variables rep^tees (chap. 13). En ce qui concerne plus par- 
ticulierement les moyens d'assemblage boulonn6s, il faut savoir que la resistance a la fatigue d'un boulon 
tendu est beaucoup plus faible (a cause des concentrations de contraintes au droit du filetage) que celle 
d'une tige m&allique de surface lisse. II est done necessaire de verifier soigneusement la resistance a la 
fatigue des boulons soumis a un effort de traction : ceux-ci doivent absolument etre precontraints, de 
facon a diminuer la difference de contrainte appliquee (§ 8.7.5). 

Precisons egalement que toute soudure sur des boulons a haute resistance (§ 8.3.1) est a proscrire : 
cela crde en effet des entailles d'ou une fissure de fatigue peut se propager, cr6ant ainsi un grand danger 
de rupture fragile, a cause de la faible ductility des aciers pour boulons a haute resistance (§ 3.4.2). 

8.2.4 Assurance de quality 

Comme pour l'acier des profiles lamin6s, l'acier des boulons est controie lors de leur production : il 
n'est done pas necessaire de verifier si le comportement de l'acier des boulons est satisfaisant. Divers 
controles sont cependant necessaires pour s'assurer que les boulons utilises sont conformes a ce qui a 6x6 
projere. Parmi les elements a controler, citons : 

• le diametre des boulons, qui doit etre conforme a ce qui a 6t6 pr6vu lors du dimensionnement; 

• la longueur des boulons, importante pour l'epaisseur de serrage, et qui doit correspondre a ce qui a 
ete command*; 

• la quality d'acier, qui doit etre conforme a celle dont il a 6t6 tenu compte dans le dimen- 
sionnement; les boulons a haute resistance doivent par ailleurs avoir une inscription indiquant leur 
qualite d'acier; 

• la garniture (ecrou et rondelles), qui doit etre compatible (dimension et classe de qualite) avec les 
boulons; 

• la mise en place des boulons, qui doit se faire en plaquant bien les pieces assemblies les unes 
contre les autres; 

• reventuel effort de precontrainte applique a des boulons a haute resistance, qui doit se faire de 
facon a pouvoir garantir que la precontrainte souhaitee a effectivement ete atteinte (§ 8.3.2). 



8.3 Boulons et rivets 

8.3.1 Types et symboles 
Boulons 

Les caracteristiques des differents types d'aciers utilises pour les boulons sont presentees au 
paragraphe 3.4.2. Pour memoire, le tableau 8.3 rappelle les valeurs de la limite d'eiasticite f y g et de la 
resistance a la traction f u g des quatre classes de qualite d'acier utilisees pour les boulons (la signification 
des chiffres utilises pour definir la classe de qualite est donnee au paragraphe 3.4.2). 
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Tableau 8 3 Caracteristiques mecaniques des aciers pour boulons. 



Boulons 


Classe 
de quality 


fyB 
[N/mm 2 ] 


fuB 
[N/mm 2 ] 


de charpente 


4.6 
5.6 


240 
300 


400 
500 


a haute resistance 


8.8 
10.9 


640 
900 


800 
1000 



Le tableau 8.3 montre egalement que Ton distingue deux types de boulons, qui se differencient par 
leurs caracteristiques mecaniques plus ou moins eievees : 

• les boulons de charpente metallique (aciers 4.6 et 5.6), 

• les boulons a haute resistance (aciers 8.8 et 10.9). 

Les boulons de charpente metallique s'emploient couramment pour realiser les assemblages faiblement 
sollicites des halles et des batiments. Les boulons a haute resistance s'utilisent en general pour les 
assemblages de ponts, ainsi que pour les assemblages fortement sollicites ou soumis a des effets 
dynamiques. Seuls les boulons a haute resistance peuvent Stre precontraints (sect. 8.7). Sur le marche 
Suisse, les boulons de charpente metallique sont en acier 4.6, alors que les boulons a haute resistance sont 
en acier 10.9. Les autres types d'acier ne sont utilises qu'exceptionnellement. 

L'Eurocode 3 (§ 3.3.2.1) ajoute les classes de qualite 4.8, 5.8 et 6.8 a celles donnees dans le 
tableau 8.3 et utilise la notion de boulon ordinaire a la place de boulon de charpente. 

Dans la suite de ce chapitre, nous parlerons de boulons a haute resistance pour designer les boulons a 
haute resistance non precontraints, et de boulons precontraints pour les boulons a haute resistance 
precontraints. 

Quel que soit le type de boulons, le jeu normal entre la tige du boulon et le trou des pieces a assem- 
bler est fixe a 2 mm pour les diametres de boulons d inferieurs ou egaux a 24 mm, et a 3 mm pour les 
diametres de boulons egaux ou superieurs a 27 mm. Le diametre d 0 du trou vaut done : 

• d 0 = d + 2 mm pour d<24 mm, 

• d a = d + 3 mm pour d>27 mm. 

L'Eurocode 3 (§ 7.5.2) propose les memes diametres de trous, saufpour les diametres de boulons 
d£l4 mm, pour lesquels dg = d + 1 mm. 

Dans certains cas, un jeu plus petit peut Stre exigd. On parte de boulons ajustes lorsque le jeu est de 
0.3 mm seulement. L'emploi de boulons ajustes offre l'avantage de creer des assemblages avec un 
mouvement relatif possible tres petit, done des structures tres peu deformables. Cependant, la realisation 
des trous doit £tre precise, ce qui augmente sensiblement le cofit de ce type d'assemblage. On n'utilisera 
de ce fait les boulons ajustes qu'en cas de necessitg absolue. 

La figure 8.4 montre les differentes parties composant un boulon de charpente et un boulon a haute 
resistance. Ces derniers se distinguent des boulons de charpente metallique par l'inscription de la classe 
de qualite de l'acier du boulon sur leur tSte et leurs rondelles, ces dernieres etant egalement moins 
epaisses. Les dimensions des boulons disponibles sur le marche Suisse se trouvent dans les tables 
SZS C5. 

II faut toujours prevoir une rondelle sous la partie qui sera tournee lors de la mise en place du boulon 
(en general l'ecrou, parfois la tete, souvent les deux). Pour placer des boulons dans les ailes des profiles 
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Boulon de charpente me'tallique 



-O.Zd 





d 


/ 


tige 








r 




































\ 


) c 











tite 
(6 pans) 



raccord 
arrondi filetfe 



/ ecrou 
rondelle (6 pans) 



Boulon a haute resistance 



3 a 5 mm 




epaisseur de serrage 
Fig. 8.4 Boulon de charpente et boulon a haute resistance. 



en double te a ailes etroites (INP) et en U avec ailes inclines (UNP), il existe des cales obliques qui 
permettent de compenser l'inclinaison de la face interieure des ailes et d'offrir ainsi deux surfaces 
paralleles pour le serrage. 

Le tableau 8.5 donne les principales caracteristiques et symboles des boulons normalises les plus 
utilises. Les tables SZS C5 fournissent davantage d'informations a ce sujet. 

Tableau 8.5 Caracteristiques et symboles des boulons. 





M 12 


M16 


M20 


M24 


M27 


Diametre de la tige d [mm] 


12 


16 


20 


24 


27 


Diametre du trou d a [mm] 


14 


18 


22 


26 


30 


Section de la tige A [mm 2 ] 


113 


201 


314 


452 


573 


Section resistante A s [mm 2 ] 


84 


157 


245 


353 


459 


Symbole boulon de charpente 


♦ 








3& 


Symbole HR non precontraint 










3^" 


Symbole HR precontraint 










3^" 



Concernant les types de boulons, il est utile de donner les precisions suivantes : 

• En Suisse, les boulons et leur garniture (rondelles + ecrou) sont g6neralement zingu6s a chaud par 
le fournisseur. II existe cependant 6galement des boulons noirs qui n'ont pas subi ce traitement : ils 
ont les memes caracteristiques que ceux qui sont zingues a chaud, a l'exception du couple de 
serrage a appliquer en cas de precontrainte (§ 8.3.2). 

• Les boulons ne sont filetes que sur une partie de la longueur de leur tige. On commande ainsi leur 
longueur en fonction de l'epaisseur de serrage desiree. 

• II existe egalement des boulons de diametres inferieurs ou superieurs a ceux donnes dans le 
tableau 8.S : il ne sont cependant utilises que dans des cas speciaux. 
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• Des boulons en acier inoxydable existent egalement. lis s'utilisent pour l'assemblage de structures 
realisees avec des Elements en acier inoxydable (§ 3.3.1). Leurs caract6ristiques sont fournies par 
les fabricants. 

La pratique et la normalisation europeenne n'est pas uniforme et peut parfois etre differente des 
habitudes suisses, notamment dans les domaines suivants : 

• sauf indications speciales, des rondelles ne sont pas necessaires pour les boulons non precontraints 
(quelle que soit leur classe de qualite), et une seule rondelle plac6e sous la partie du boulon 
tournee lors de la mise en precontrainte (si possible l'ecrou) est suffisante [8.1]; 

• une tendance se precise pour utiliser des boulons filetes sur toute la longueur de leur tige, afin de 
simplifier la gestion du stock de boulons. 

Rivets 

Les rivets (fig. 8.6) ont 6t6 le premier moyen d'assemblage utilise en construction m6tallique. 
Actuellement, l'emploi des rivets est limite et on leur prefere, dans la plupart des pays industrialists, les 
boulons et la soudure. On les rencontre done essentiellement dans des structures existantes, datant du 
debut de ce siecle. Leur diametre varie gfneralement de 10 a 28 mm. Quelques precisions concernant le 
type d'acier des rivets sont donnees au paragraphe 3.4.1 et dans la reference [8.2]. 



Rivet Rivet a anneau 




Fig. 8.6 Rivet et rivet a anneau. 



Rivets a anneau 

Les rivets a anneau (rivelons) sont des elements de connexion m6canique qui tiennent a la fois du 
rivet (dans la mesure ou il a une meme forme de t€te et qu'il introduit une force de precontrainte) et du 
boulon (car une partie de sa tige est rainuree). La figure 8.6 en montre les principales caract6ristiques : la 
tige se compose de deux parties rainur6es (et non pas filetees), s6parees par une portion de tige dont la 
section est affaiblie. L'acier des rivets a anneau est un acier a haute resistance de type 8.8 (§ 3.4.2). 
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8.3.2 Mise en place 

Boulons non precontraints 

La mise en place des boulons non precontraints (boulons de charpente ou a haute resistance) au 
moyen d'une cl6 ne necessite pas d'explications particulieres. II faut toutefois veiller a ce que les pieces 
assemblies soient bien mises en contact. 

Boulons precontraints 

Pour les boulons a haute resistance, l'acier employi permet de les precontraindre en les serrant tres 
fortement. Ce serrage provoque une forte pression sur les pieces assemblies, autour des boulons. Cette 
pression empeche un glissement relatif des pieces assemblies : on parle alors d'assemblage precontraint 
(sect. 8.7). La mise en pricontrainte, obtenue de preference par serrage des ecrous, exige un controle 
soigneux de ce serrage. II existe principalement deux methodes de controle : 

• La premiere methode consiste a mesurer le couple de serrage applique a l'ecrou pour obtenir la 
precontrainte necessaire. Ce couple est obtenu au moyen d'une cle" dynamometrique manuelle ou 
d'une cle a chocs pneumatique ou ilectrique, qui se declenche lorsque le couple nicessaire est 
atteint. 

• La deuxieme mithode est un procidi dit combini, consistant a appliquer a l'ecrou environ 75 % 
du couple necessaire pour obtenir la precontrainte requise, puis a donner a l'ecrou un quart de tour 
supplimentaire. 

La norme europeenne prEN 1990-1 [8.1] definit les conditions de mise en ceuvre des boulons a 
serrage controle; quatre methodes, dont celles decrites ci-dessus, sont indiquees dans cette norme. 

Concernant les boulons pricontraints, il est utile de donner les precisions suivantes : 

• a cause d'une difference de frottement entre l'icrou et le filetage, le couple de serrage a appliquer 
aux boulons noirs est superieur d'environ 30 % a celui nicessaire pour les boulons zinguis a chaud 
lubrifies avec un produit a base de molybdene; 

• une reutilisation des boulons pricontraints mis en tension avec le procede combine" n'est pas 
possible, car leur serrage provoque une plastification de leur section. 

Nous citerons igalement deux precedes particuliers permettant un controle de la pricontrainte appliquee 
aux boulons, meme s'ils ne sont pas encore utilisis couramment en Suisse : 

• les boulons TC (pour Torque Control) sont concus de fa?on a ce que leur tige se casse lorsque le 
couple de serrage nicessaire est atteint; le contr61e du serrage se fait done sur la base d'un principe 
analogue a celui des rivets a anneau, sauf que la rupture de la tige a lieu par torsion et non pas par 
traction; 

• les rondelles de pricontrainte LIW (Load Indicator Washer) se differencient des rondelles 
courantes par des bosselages qui s'ecrasent partiellement lors de la mise en tension du boulon; une 
mesure de la hauteur de ces bosselages (analogue a la mesure de l'icartement des bougies de 
voitures) apres la mise en tension du boulon permet de verifier si la pricontrainte nicessaire a bien 
iti appliquee. 

Rivets 

Les rivets bruts (fig. 8.6) sont des pieces mitalliques formies d'une tige cylindrique et d'une tete 
ronde. Lors de la pose (fig. 8.7), les rivets sont chauffis puis introduits dans les trous des pieces a 
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assembler. La partie du rivet depassant les pieces est refoulee de maniere a remplir le trou et a former la 
deuxieme tete. La tige empeche ainsi le glissement relatif des elements assembles et assure la 
transmission des efforts, tandis que les tetes tiennent la tige en place. 

Comme l'acier des rivets est porte a environ 1000 °C lors de la mise en place des rivets, son 
refroidissement peut creer une precontrainte qui peut donner a l'assemblage rivete une resistance au 
glissement semblable a celle obtenue avec des boulons precontraints (sect. 8.7). 




martelage 



Fig. 8.7 Pose d'un rivet. 



Rivets a anneau 

La mise en place des rivets a anneau (fig. 8.8) s'effectue au moyen d'un pistolet hydraulique. Ce 
pistolet prend appui sur le second element rainure du rivet et presse l'anneau contre les pieces a 
assembler. L'anneau se deforme et vient remplir les rainures du premier element. La tige du rivet, 
fortement tendue, se rompt alors au droit de la section affaiblie pour un effort de traction determine par 
l'aire de cette section. Cette mise en place provoque une forte compression des pieces autour du rivet : 
par consequent, ce type d'assemblage possede des caracteristiques analogues a celles des assemblages par 
boulons precontraints. 




Fig. 8.8 Mise en place d'un rivet a anneau. 
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S33 Dispositions pratiques de construction 

Certaines mesures constructives sont a respecter pour que les assemblages boulonn6s puissent £tre 
facilement rdalises et pour qu'ils puissent assurer pleinement leur role d'el6ment de liaison. II s'agit 
notamment de choisir un diametre de boulon bien adapt6 a l'epaisseur des pieces a assembler, ainsi que 
de disposer les boulons de facon adequate. 

Diametre des boulons 

Pour des raisons pratiques, on 6vitera la mise en ceuvre dans un m&me assemblage de boulons de 
diametres differents, tandis que l'utilisation de boulons de meme diametre mais de classe de qualite 
differente est carr6ment proscrite. 

Le choix du diametre des boulons se fera en determinant leur r6sistance ou celle des pieces 
assemblies sur la base d'une bonne estimation des efforts a transmettre. Comme le diametre d des 
boulons et l'epaisseur t des pieces a assembler ne sont pas totalement independants, le domaine 
d'utilisation des differents types de boulons est a peu pres le suivant (entre parentheses les diametres 
utilises moins couramment) : 

• r<10mm : d = (12), 16 mm, 

• 10mm<f<25mm : d= 16, 20, 24 mm, 

• t > 25 mm : d = 24, (27), (30) mm. 

Disposition des boulons 

Les distances entre les axes des boulons (entraxe p) ainsi qu'entre les axes des boulons et les bords de 
la piece (pince e) (fig. 8.9) doivent etre comprises entre certaines limites pour les raisons suivantes : 

• valeurs minimales; pour permettre la mise en place des boulons (outillage) et pour eviter la rupture 
de la tole lorsque la pince est trop faible; 

• valeurs maximales; pour qu'il existe toujours un contact entre les pieces de l'assemblage (corro- 
sion) et pour eviter de realiser des assemblages trop longs (§ 8.6.2). 



Fer plat Profile laming 




Fig. 8.9 Designation des entraxes et des pinces en fonction de la direction de l'effort. 
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Le tableau 8.10 donne des indications sur les valeurs usuelles (entraxe p\ ~ 3 d et pince e\ = 2 d) et 
minimales (ei ~ 1.4 d) a donner a l'entraxe des boulons et a la pince. II faut de plus tenir compte des 
exigences particulieres pour la mise en oeuvre, ou autrement dit prdvoir une place suffisante pour 
manceuvrer les cl6s de serrage manuelles ou pneumatiques (voir pour cela les tables SZS C5). 

Pour les profiles lamines, la disposition des trous est fixee sur les axes de trusquinage (fig. 8.9). On 
trouve la position de ces axes correspondant aux divers profiles dans les tables SZS C5. 



Tableau 8.10 Entraxes des boulons et pinces. 





Valeurs usuelles [mm] 


Valeurs minimales [mm] 
















Boulons 
















P1-P2 


e\ 




P1.P2 




n 


M 12 


40 


25 


20 


35 


20 


15 


M 16 


50 


35 


25 


40 


25 


20 


M20 


60 


40 


30 


45 


30 


25 


M24 


70 


50 


40 


55 


35 


30 


M27 


80 


55 


45 


65 


40 


35 



L'Eurocode 3 (§6.5.1) donne les valeurs minimales suivantes (d 0 est le diametre du trou) : 
e\ = 1.2 d 0 , ei = 1.5 d 0 , p\ = 2.2 d a etp2 = 3.0 d 0 . 

Exemple 8.1 Dispositions pratiques de construction 

Soit une diagonale en acier Fe E 235 d'une poutre a treillis, dont l'assemblage avec la membrure est 
executee au moyen de quatre boulons M 24 en acier 4.6. 

En dehors de toute consideration de resistance, determiner les principales dimensions de l'assemblage 
necessaire dans les cas ou la diagonale est un fer plat ou une corniere LNP 100 ■ 10 (fig. 8.11). 



Fer plat 



Corniere 




L 100-10-^T 



e\ ' Pi 



«1 ^ Pi ^ Pi " Pi 



Fig. 8.11 Dispositions pratiques de construction. 



Fer plat 

Pour des boulons M 24, on peut par exemple choisir une 6paisseur t = 15 mm. Quant a la largeur 
minimale du fer plat et la disposition longitudinale des boulons, elles seront £tablies en tenant compte des 
valeurs usuelles pour les pinces et les entraxes donnees dans le tableau 8.10. Pour les pinces, on a 
e\ - 50 mm et e~i = 40 mm alors que pour les entraxes on trouve p\=Pi~ 70 mm. La largeur minimale de la 
section vaut done : b = p2 + 2 €2 = 150 mm. 
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• En consultant les tables SZS C5, on constate que le fer plat correspondant aux dimensions determinees 
ci-dessus est disponible directement du stock et on choisit par consequent un fer plat FLA 150 • 15. 

Corniere LNP 100 10 

La position de l'axe de trusquinage donnee par les tables SZS C5 correspond a w\ = 55 mm. On peut 
contrdler dans les tables SZS C5 que les boulons M 24 choisis peuvent effectivement Stre utilis6s avec ce 
profil6. Quant a la disposition des boulons dans le sens longitudinal, elle se fera sur la base des mSmes 
criteres adoptes precedemment, a savoir avec p\ = 70 mm et e\ =50 mm. 

II s'agit egalement de verifier que Ton dispose d'un degagement suffisant pour le serrage des boulons au 
moyen d'une cl6 pneumatique. Dans le cas present, on constate qu'un tel serrage est effectivement possible : 
w\ - 1 = 55 mm - 10 mm = 45 mm > fc TO „ = 40 mm (donne par les tables SZS C5). 



8.4 Resistance des boulons 

Les rivets a anneau et les rivets ne sont plus mentionnes dans la suite de ce chapitre, qui traite 
exclusivement de la resistance des boulons. On apportera cependant a leur sujet les precisions suivantes : 

• les rivets a anneau peuvent 6tre considers comme des boulons constitu6s d'un acier a haute 
resistance qui correspond a une classe de qualite" 8.8 (§ 3.4.2); ils ne doivent cependant pas Stre 
utilises en traction, car leur mine se produit par rupture de l'anneau et non par rupture de la tige; 

• les rivets pr6sentent, en cisaillement, un comportement similaire a celui des boulons; quelques 
indications concernant leur resistance peuvent 6tre trouvdes dans [8.2]. 

L'Eurocode 3 (§ 6.5.6) donne pour les rivets des indications pour le calcul de la risistance au 
cisaillement, a la pression laterale et a la traction. 

8.4.1 Mode de transmission des forces 

Le joint boulonne" repr£sente a la figure 8.12 montre que ce sont les boulons qui assurent la 
transmission des efforts a l'interieur de l'assemblage. Les boulons sont de ce fait sollicit6s par une 
pression laterale transmise par contact avec les t61es, qui les flechit et les cisaille. 



Joint boulonng Solicitation d'un boulon 




Fig. 8.12 Transmission des forces. 
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Pour autant que les pieces assemblies soient plaquees les unes contre les autres, on peut n6gliger la 
flexion de la tige des boulons. II ne reste ainsi a verifier que les deux phenomenes suivants : 

• le cisaillement des boulons (§ 8.4.2), 

• la pression laterale sur les pieces assemblers (§ 8.5.1), l'acier de ces dernieres ayant en general une 
resistance moins elevee que celle de l'acier des boulons. 

8.4.2 Resistance a un effort de cisaillement 

La resistance ultime au cisaillement d'une section cisaillee d'un boulon est directement propor- 
tionnelle a son aire. Dans l'assemblage de la figure 8.13, les boulons sont cisailtes selon deux surfaces, 
qui peuvent se situer, selon la longueur du filetage du boulon, soit dans la section de la tige (A = n d 2 /4), 
soit dans la section du filetage. Dans ce dernier cas, la section a introduire dans le calcul est la 
section resistante A s , qui correspond a la section d'un cylindre equivalent qui offre la meme resistance a 
la rupture que la partie filetee du boulon. Les valeurs numeriques de la section resistante des boulons sont 
donnees dans le tableau 8.5 ainsi que dans les tables SZS C5. 



Joint boulonng 

Sections cisaillees 




Fig. 8.13 Cisaillement des boulons. 



La resistance ultime au cisaillement d'une section cisaillee d'un boulon, precontraint ou non, est 
donnee par les relations suivantes, selon que le cisaillement se fait respectivement dans la tige ou dans le 
filetage : 

Vr = ~t u bA (8.2 a) 

VR = j-*uBA s (8.2 b) 

resistance ultime au cisaillement d'une section d'un boulon 
contrainte ultime de cisaillement de l'acier du boulon 
aire de la section de la tige du boulon (A = n d 2 /4) (tab. 8.5) 
aire de la section resistante (tab. 8.5) 

marge supplementaire pour la resistance des moyens d'assemblage (y%f = 1.25) 
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ou la contrainte ultime de cisaillement de l'acier du boulon vaut environ : 

r uB = (83) 

f u g : valeur de calcul de la resistance a la traction de l'acier du boulon (tab. 8.3) 

Les relations (8.2 a) et (8.3) permettent d'exprimer la resistance ultime Vr d'une section cisaillee dans 
la tige d'un boulon par la relation suivante (arrondie pour le dimensionnement), valable quelle que soit la 
classe de qualite* de son acier : 

Vr = 0.5 fuB A (8.4) 

Si la section cisaillee se trouve dans la zone du filetage, il suffit de remplacer dans (8.4) la section A 
de la tige du boulon par la section resistante A s . Pour les boulons en acier 10.9, la norme SIA 161 impose 
cependant encore une reduction de la resistance au cisaillement au 80 % de cette valeur. On a ainsi : 

aciers 4.6, 5.6 et 8.8 : Vr = 0.5 f u s A s (8.5 a) 

acier 10.9 : Vr = 0.4 f uB A s (8.5 b) 

Les valeurs de la resistance ultime Vr d'une section cisaillee (on parle alors de section simple) dans la 
tige d'un boulon sont donn6es dans le tableau 8.32(a), qui regroupe les differentes valeurs de resistance 
des boulons de charpente et a haute resistance. Elles se trouvent 6galement dans les tables SZS C5. 

Pour les aciers avec une haute limite d'elasticite\ certaines normes donnent une valeur de resistance 
ultime legerement diff6rente de celle donnee par les relations ci-dessus. Cette difference s'explique par la 
variation du rapport fyBtfuB Qui a comme consequence une legere modification du comportement a la 
mine des boulons. 

L'Eurocode 3 (§ 6.5.5) donne les resistances de calcul suivantes pour une section cisaillee dans la 
tige d'un boulon, quelle que soit la classe de qualite de l'acier : 

0.6f ub A 
FvRd ~ 7Mb 

Fv.Rd ■' resistance de calcul au cisaillement d'une section cisaillie 

fub •' valeur de calcul de la resistance a la traction de l'acier du boulon (correspond a f u s) 
A : aire de la section de la tige du boulon 

YMb •' facteur de resistance pour les assemblages boulonnes (jMb - YM2 - 1-25 ) 

Si la section cisaillee se trouve dans la zone du filetage, les valeurs suivantes sont donnees selon la 
classe de qualite de l'acier des boulons : 

0.6 f u h A s 

Fv.Rd = pour les classes de qualite 4.6, 5.6 et 8.8 

7Mb 

0.5 fubA s 

Fv.Rd = pour les classes de qualite 4.8, 5.8, 6.8 et 10.9 

YMb 

A 5 ; aire de la section resistante 
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En comparant F v jm avec les «valeurs de dimensionnement» obtenues avec la norme SIA 161 (VrIyr), on 
constate que cette derniere present des valeurs de resistance inferieures a celles de I'Eurocode de 5 % 
pour une section cisaillee dans la tige etde9% pour une section cisaillee dans le filetage. 

8.4.3 Resistance a un effort de traction 

Dans les assemblages sollicites en traction, comme par exemple l'attache en traction de la 
figure 8.14(a), les forces se transmettent d'un element a l'autre directement par l'intermediaire des 
boulons. La resistance ultime de ces assemblages depend de la resistance a la traction f u g de l'acier des 
boulons. 





(a) Attache d'un tirant. (b) Attache d'une diagonale. 

Fig. 8.14 Assemblages sollicitds a la traction et a la traction avec cisaillement. 

La resistance ultime a la traction d'un boulon est donn6e par les relations suivantes, selon que le 
boulon est precontraint ou non : 

boulon precontraint : Tr = — f u Q A s (8.6 a) 

7M 

boulon non precontraint : Tr = 0.75 — fug A s (8.6 b) 



Tr 
fuB 



resistance ultime a la traction 

valeur de calcul de la resistance a la traction de l'acier du boulon (tab. 8.3) 
aire de la section resistante du boulon 

marge suppiementaire pour la resistance des moyens d'assemblage (y^ = 1.25) 



Le facteur 0.75 qui multiplie la resistance theorique/^g A s d'un boulon non precontraint tient compte 
d'une sensibilite tres prononcee de ce type de boulons vis-a-vis des sollicitations variables repetees 
conduisant a une fissuration par fatigue (§ 8.7.5). La mise en precontrainte d'un boulon constitue de plus 
un contrdle implicite de la qualite du boulon, qui justifie egalement une resistance ultime superieure pour 
un boulon precontraint. L'utilisation de boulons precontraints est de ce fait fortement recommandee s'ils 
sont soumis a des charges de traction, et meme obligatoire s'ils sont sollicites par des charges de fatigue 
(§ 8.7.5). 
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Sur la base de (8.6 a), la resistance ultime a la traction d'un boulon precontraint vaut done : 

boulon precontraint : Tr = 0.8 f u B A s (8.7) 

Les valeurs de la resistance ultime a la traction selon (8.7) sont donnees dans le tableau 8.32(b). Elles se 
trouvent egalement dans les tables SZS C5. 

L'Eurocode 3 (§6.5.5) donne la relation suivante pour la resistance a la traction des boulons : 

FtRd= mt 

ce qui correspond (avec y^b = YM2 = 1.25) a 1 % pres a la «valeur de dimensionnement» (TrIjr) ob- 
tenue avec (8.7). 

Precisons d'ores et deja ici, meme si cette question est traitee plus en detail au paragraphe 8.7.4, qu'un 
assemblage dont les boulons sont soumis a un effort de traction n'aura pas un comportement a la mine (et 
done de mode de transmission des efforts) different selon que les boulons sont precontraints ou non. 



8.4.4 Resistance a une interaction entre cisaiilement et traction 

La figure 8.14(b) represente un exemple d'assemblage, en l'occurrence une attache de diagonale, dans 
lequel les boulons sont sollicites a la fois au cisaiilement (composante horizontale) et a la traction 
(composante verticale). La resistance ultime de tels boulons est dictee par une loi d'interaction, obtenue a 
partir d'essais, faisant intervenir les resistances ultimes au cisaiilement pur et a la traction pure des 
boulons. Cette loi d'interaction (fig. 8.15), valable aussi bien pour les boulons non precontraints que pour 
les boulons precontraints, se formule ainsi : 



[Tr/Tr) [Vr'Tr) " 1U 



(8.8) 



TdB 
Tr 
VdB 
Vr 



valeur de dimensionnement de l'effort de traction transmis par le boulon 
r6sistance ultime a la traction du boulon (8.6) 

valeur de dimensionnement de l'effort de cisaiilement transmis par une section du boulon 
resistance ultime d'une section cisaillee du boulon (8.4) 



L'Eurocode 3 (§6.5.5) propose pour une interaction entre cisaiilement et traction une relation 
legerement differente de (8.8) : 

rf^L- + ^<1.0 
lAFtRd Fv.Rd 



Ft.Sd ■' valeur de calcul de l'effort de traction 

Ft.Rd ■' resistance de calcul a la traction 

Fv.Sd ■' valeur de calcul de l'effort de cisaiilement 

F v Rd : resistance de calcul au cisaiilement 
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Fig. 8.15 Resistance ultime d'un boulon pour une interaction entre cisaillement et traction. 



Exemple 8.2 Interaction entre traction et cisaiiiement 

Soit un boulon M 20 precontract, en acier 10.9, sollicite" a la traction par un effort T dont la valeur de 
dimensionnement correspond a 50 % de sa resistance ultime en traction. 

Determiner la valeur de dimensionnement de l'effort de cisaillement V que ce boulon peut encore 
transmettre en admettant que la section cisaillee se situe dans la tige du boulon. 

Traction du boulon 

La resistance a la traction du boulon vaut, selon (8.7) : 

Tr = 0Xf uB A s = 0.8 • 1000 N/mm 2 ■ 245 mm 2 = 196 - 10 3 N = 196 kN 

La valeur de dimensionnement de la sollicitation, correspondant a 50 % de la resistance en traction du 
boulon, vaut done : 

T d = 0.5T R = 0.5- 196 kN= 98 kN 

Cisaillement du boulon 

La resistance ultime du boulon soumis a un cisaillement dans la tige correspond a (8.4) : 
Vr = 0.5 f u g A = 0.5 • 1000 N/mm 2 • 314 mm 2 = 157 • 10 3 N = 157 kN 

Sollicitation combinee 

L'effort de cisaillement que peut alors encore reprendre le boulon est donne* par (8.8) : 





i 


f v d ] 


( 


{TrIYr) 


+ 


{Vr'YRj 


\ 



98 kN 



196 kN/ 1.1 



2 / 
+ 



157 kN/ 1.1 



<1.0 



d'ou Ton peut tirer Vj < 1 19 kN (ce qui represente 76 % de V R ). 



8.5 Resistance des pieces assemblies 



Si la section 8.4 traitait de la resistance des boulons eux-memes, e'est la resistance des pieces 
assemblies a l'aide de boulons qui est examinee dans cette section. La figure 8.16 illustre les diffirents 
modes de mine possibles des pieces assemblies, a savoir : 

• rupture par pression laterale (§ 8.5. 1), qui peut se manifester par une ovalisation du trou du boulon 
si la pince est grande ou par un arrachement de la pince si elle est petite; 

• rupture de la section brute ou nette (§ 8.5.2), selon la disposition des boulons. 
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PRESSION LATERALE RUPTURE DE SECTION 



1 

1 
1 

1 


+ | _► — 1 


+ 1 

+ ! 




Ovalisation des trous Section brute 


1 r 

1 
1 

1 - 









Arrachement de la pince Section nette 

Fig. 8.16 Modes de rupture des pieces assemblies. 



8.5.1 Pression laterale 

La figure 8.17 montre schematiquement la position relative, a l'6tat charge\ d'un boulon et des pieces 
de l'assemblage de la figure 8.12. Rappelons que la position initiate des pieces assemblers presente un jeu 
entre le boulon et le bord des trous (§ 8.3.1). Lorsque Ton charge l'assemblage, on observe un glissement 
relatif des pieces qui se mettent en contact avec le boulon. La force F dans le tirant se transmet d'abord au 
boulon le long de la surface A-A et ensuite aux couvre-joints superieur et inferieur le long des surfaces 
B-B'. Les pressions subies par les pieces au droit des surfaces de contact sont appel6es pressions 
later ales. 



Joint boulonne' 



i4 4 4* 



t 



Equilibre par pression laterale 





LR2 


Lri 


Lr 2 




F 1 1 


1 RFP" 


hp: 

Lri 


Lri 




, 1 ' 






* 1 






LR2 


LR2 


LR2 


1", 



Ff2 



FI2 



Pression laterale 
sur les toles 




Fig. 8.17 Pressions laterales dans un assemblage boulonn.6. 
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La verification de la pression laterale sur les pieces assemblies se base sur l'hypothese que la pression 
de contact est uniformiment r6partie sur la hauteur des toles, meme si elle est en realite variable avec des 
valeurs maximales aux points A et B. Comme la ruine par pression laterale peut se manifester notamment 
par rarrachement de la pince e\, la resistance ultime a la pression laterale est influencee par la distance e\ 
separant les boulons du bord de la piece dans la direction de l'effort. La verification de la pression laterale 
consiste done a eviter une ovalisation du trou ou un arrachement de la pince (fig. 8. 16). 

La resistance ultime a la pression laterale Lr de chacune des pieces assemblies s'exprime par : 

L R = ^[^y u dt=Q.%[^f u dt<2Af u dt (8.9) 

Lr : resistance ultime a la pression laterale de la piece assemblee 

f u : resistance a la traction de l'acier de la piece assemblee 

e i : pince dans la direction de 1'effort 

d : diametre de la tige du boulon 

/ : epaisseur de la piece assemblee (dans l'exemple de la figure 8.17, t\ ou t2 selon la piece 

assemblee consideree) 

Ym : marge supplemental pour la resistance des moyens d'assemblage (ym = 1.25) 

La relation (8.9) est valable pour e\ < 3 d. En outre, les conditions de mise en place limitent la valeur de 
la pince a e\ > 1.4 d. II faut de plus preter attention aux valeurs relatives de la pince ei et de l'entraxe p\ 
des boulons : lorsque p\ < e\ + d/2, la norme SIA 161 utilise l'expression de la pression laterale donnee 
par (8.9) en remplacant e\ par (p\ - d/2). Signalons egalement que la pression laterale ne depend pas du 
fait que les boulons soient precontracts ou non. 

Comme de nombreux assemblages standardises utilisent les pinces usuelles selon le tableau 8.10, a 
savoir e\ ~ 2 d , la resistance ultime a la pression laterale s'exprime alors par : 

Lr = 1.6 f u dt (8.10) 

Les valeurs de resistance ultime a la pression laterale selon (8.9) sont donnees dans le tableau 8.33, en kN 
par mm d'epaisseur de idle. Elles se trouvent egalement dans les tables SZS C5. 

L'Eurocode 3 (§ 6.5.5) donne la formule suivante pour le calcul de la pression laterale, appelee en 
V occurrence pression diametrale : 



H.Rd = 



2.5 af u dt 
YMb 



Fb.Rd ■' resistance de calcul a la pression diametrale 

f u : resistance a la traction de l'acier de la piece assemblee 

d : diametre de la tige du boulon 

t : epaisseur de la piece assemblee 

yfrfb ■' facteur de resistance pour les assemblages boulonnis ( YMb = 7M2 = 1-25^ 

a : coefficient: a=minf^-; 3^-4'. jf^ I 10 
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8.5.2 Sections brutes et nettes 

En plus de la verification des boulons et de la pression laterale, il est encore ndcessaire de verifier la 
resistance en section des pieces assemblies (fers-plats, couvre-joints, profiles, etc.). II est pour cela 
necessaire de definir deux types de sections (fig. 8.18) : 

• la section brute A, qui est la section de la piece hors de l'assemblage, perpendiculairement a la 
direction de l'effort; 

• la section nette A n , qui correspond a la section dans l'assemblage possidant la plus courte de 
toutes les lignes de rupture possibles (elle est done plus petite que la section brute, et sa valeur 
depend du nombre de trous qu'elle traverse et de leur disposition). 

Pour les pieces assemblies comprimees, on admet que l'effort de compression se transmet par contact 
entre les toles et les moyens d'assemblage : la verification de la section brute est done suffisante. Par 
contre, pour la verification des elements tendus faisant partie d'assemblages boulonnis, il est important 
de distinguer entre les sections brute et nette, dont la resistance ultime est donnie respectivement par : 

section brute : Fn=f y A (8.11 a) 

section nette : F Rn = — f u A n = 0.Sf u A n (8.11 b) 



F/f : resistance ultime de la section brute de la piece assembled 

Fr h : resistance ultime de la section nette de la piece assemblee 

f y : limite d'elasticite de l'acier de la piece assemble 

f u : resistance a la traction de l'acier de la piece assemblee 

A : aire de la section brute 

A n : aire de la section nette 

YM : marge supplemental pour la resistance des moyens d'assemblage (y^ = 1.25) 




Fig. 8.18 Definitions de la section brute A et de la section nette A n . 
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L'Eurocode 3 (§ 5.4.3) donne la formule suivante pour la resistance de calcul de la section nette : 

0.9 f u A net 
NuRd= 7M2 

A net : aire de la section nette 

JMl facteur de resistance pour la virification des assemblages (y^2 = 1.25 ) 
ce qui correspond a\% pres a la «valeur de dimensionnement» (Fr h Iyr) obtenue avec (8.11 b). 

8.6 Verification d'un assemblage boulonne' 

8.6.1 Principes 

Nous avons vu dans les sections 8.4 et 8.5 que la mine d'un assemblage boulonne' pouvait etre atteinte 
par la rupture des boulons ou des pieces assemblies. Le type de mine determinant (celui qui apparait le 
premier) depend d'une part de la resistance de l'acier des pieces assemblies et des boulons, et d'autre part 
de leurs dimensions (diametre, ipaisseur, icartement, pince). D'une facon ginirale, on peut dire que la 
virification de la securiti stmcturale (8.1) d'un assemblage rialisi a l'aide de boulons non pricontraints 
(le cas de l'assemblage pricontraint est examini a la section 8.7) nicessite le controle des modes de mine 
suivants, relatifs aux boulons : 

• cisaillement, avec (8.4), 

• traction, avec (8.7), 

• interaction traction - cisaillement, avec (8.8), 
et aux pieces assemblies : 

• pression laterale, avec (8.9), 

• section brute, avec (8.1 1 a), 

• section nette, avec (8.11 b). 

Pour effectuer ces verifications, il est extr&mement important d'itablir un modele de calcul de 
l'assemblage qui soit realiste : le chapitre 9 traite de la modilisation et du dimensionnement des 
assemblages. En effet, malgri le fait que differentes approches soient possibles, il est recommandi de 
raisonner, pour le transfert des efforts, au niveau d'un boulon. MSme si en giniral chacun des boulons de 
l'assemblage transmet une part igale de l'effort, il arrive dans certains types d'assemblages que tous les 
boulons ne soient pas sollicitis de la meme facon : on virifiera dans ce cas la risistance du boulon le plus 
solliciti, et on mettra partout ailleurs des boulons du meme type, pour une question d'homoginiiti de 
l'assemblage. 

Lorsque le cisaillement du boulon determine la risistance de l'assemblage, une augmentation de celle- 
ci peut etre obtenue en augmentant le nombre de boulons ou en choisissant des boulons d'un plus grand 
diametre ou des boulons en acier a plus haute risistance. Dans le cas ou la risistance de l'assemblage est 
diterminie par la pression latirale des t61es, une augmentation de cette risistance est possible avec une 
augmentation de l'epaisseur t des tdles (ou iventuellement de la pince e\ ). 

II est important de priciser que lorsque la section nette est diterminante, aucune rotation plastique et 
par consiquent aucune redistribution des efforts intirieurs (calcul PP (tab. 2.27)) ne peuvent etre prises 
en consideration dans cette zone. 
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L'exemple 8.3 illustre les principes de verification d'un assemblage boulonne pour un cas simple de 
joint de tirant, pour lequel differentes approches sont possibles. II est cependant important de preciser que 
nous recommandons d'utiliser les principes de verification suivants : 

• pour les boulons (cisaillement, traction ou interaction), raisonner sur une section du boulon (en 
l'occurrence celle qui est la plus sollicitee); 

• pour les pieces assemblees (pression laterale, sections brute ou nette), raisonner de facon sdparee 
pour chaque piece assemblee. 

Ces principes de v6rification seront appliques aux assemblages etudies au chapitre 9. 

Exemple 8.3 Verification de ('assemblage d'un tirant 

Soit l'assemblage boulonne d'un tirant en acier Fe E 235 (fig. 8.19) devant transmettre une charge F ayant 
une valeur de dimensionnement de Fj = 650 kN. Les boulons sont de type M 20 en acier 4.6, dont on admet 
que les sections cisaillees sont situees dans leur tige. 

Verifier que le nombre de boulons ainsi que les fers plats de l'assemblage sont suffisants pour transmettre 
cette charge. 
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Fig. 8.19 Verification de l'assemblage d'un tirant. 



Le but de cet exemple est d'illustrer les diffeYentes approches possibles pour verifier un assemblage 
boulonne" relativement simple, meme si nous recommandons (voir ci-dessus) de toujours raisonner pour une 
section cisaill6e d'un boulon ou s£parement pour chaque piece assemblee. 

Resistance au cisaillement des boulons 

La resistance au cisaillement d'une secdon cisaillee d'un boulon M20 en acier 4.6 est donn£e par (8.4) : 

Vr = 0.5 f uB A = 0.5 • 400N/mm 2 • 314 mm 2 = 62.8 • 10 3 N = 62.8 kN 
L'equilibre par cisaillement (fig. 8.19) des fers plats s'exprime de la fa9on suivante, selon que Ton 
considere le tirant (1) ou un couvre-joint (2) : 
• Equilibre du tirant (1) : 

Frf £ 6 • 2 Vr I yr , en considerant la force qui agit sur l'ensemble des boulons, 
Fftl 6 < 2 Vr I yn , en consid£rant la force agissant sur chaque boulon doublement cisailie, 
Fd 1 12 <, Vg I yfr , en considerant la force qui agit sur une section cisaiUee d'un boulon. 
On constate que ces differentes verifications aboutissent au m6me resultat. Numeriquement, la derniere 
d'entre elles montre que la resistance au cisaillement des boulons est suffisante : 
650kN/12 = 54.2 kN < 62.8 kN/ 1.1 = 57.1 kN 
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• Equilibre d'un couvre-joint (2) : 

F d 1 2 S 6 ■ 1 Vr / "Yr , en considerant la force qui agit sur l'ensemble des boulons, 

(F d l2) / 6 < 1 ■ 1 Vr / Jr , en considerant la force qui agit sur une section cisaillee d'un boulon. 

Ces deux verifications aboutissent au meme resultat, par ailleurs identique dans le cas particulier de cet 

exemple a celui obtenu avec l'equilibre du tirant (1). 

Resistance a la pression laterale 

La resistance a la pression laterale vaut respectivement sur le tirant et les couvre-joints (8. 10) : 
Lri= l-6f u dti= 1 .6 -360 N/mm 2 -20 mm -24 mm = 276 • 10 3 N = 276 kN 
Lja= l.6f u dt 2 = 1.6 - 360 N/mm 2 - 20 mm- 12 mm = 138 • 10 3 N = 138 kN 
L'equilibre par pression laterale (fig. 8.19) des fers plats s'exprime de la facon suivante, selon que Ton 
considere le tirant (1) ou un couvre-joint (2) : 

• Equilibre du tirant (1) : 

F d < 6 Lri I Yr , en considerant la force qui agit sur l'ensemble des boulons, 
F d l 6 < Lr\ I fa , en considerant la force qui agit sur chaque boulon. 

• Equilibre d'un couvre-joint (2) : 

F d 1 2 < 6 Lr2 I Yr , en considerant la force qui agit sur l'ensemble des boulons, 

(F d 12) Id < Lg2 1 Yr . en considerant la force qui agit sur chaque boulon. 
On constate, en l'occurrence parce que l'epaisseur des couvre-joints est exactement la moitie de celle du 
tirant, que les verifications de l'equilibre du tirant (1) et d'un couvre-joint (2) aboutissent au meme rdsultat. 
Num6riquement, la derniere d'entre elles montre que la verification a la pression laterale est satisfaite : 

650kN/12 = 54.2 kN £ 138 kN/ 1.1 = 125 kN 

Verification des sections brute et nette 

La resistance des fers plats correspond a la valeur minimale des resistances des sections brute et nette. II 
s'agit done de verifier : 

F di < min (F Ri ; Fjm) I Jr 
Les resistances des sections brute et nette valent pour le tirant (1) : 

Fri = f y Ai = 235 N/mm 2 • 150 mm • 24 mm = 846 ■ 10 3 N = 846 kN 
F Rn\ = °- 8 /« A nl = 0-8 • 360 N/mm 2 (150 mm - 2 • 22 mm) 24 mm = 733 ■ 10 3 N = 733 kN 
et pour les couvre-joints (2) : 

Fri =f y A 2 = 235 N/mm 2 .- 150 mm • 12 mm = 423 • 10 3 N = 423 kN 
FRn2 = 0.8/ u A nl = 0.8 -360 N/mm 2 (150 mm- 2 -22 mm) 12 mm = 366 10 3 N= 366 kN 
On peut ainsi v6rifier que les sections du tirant et des couvre-joints sont suffisantes : 
F dl = F d = 650 kN < min (F Rh F Rnl ) I y& = 733 kN/ 1.1 = 666 kN 
Fd2 = F d l2 = 325 kN < min (F R 2> FRnl) I YR = 366 kN/ 1.1 = 333 kN 
On remarque dans le cas particulier de cet exemple que les verifications du tirant et des couvre-joints 
aboutissent au meme rdsultat. Cela s'explique parce que leurs largeurs sont identiques tandis que l'epaisseur 
des couvre-joints est exactement la moitie' de celle du tirant. Comme ceci n'est pas forcement le cas d'une 
facon generale, on prendra soin de verifier chaque fois l'616ment le moins resistant de l'assemblage. 

8.6.2 Effet de la longueur de l'assemblage 

II convient de remarquer que l'hypothese d ; une repartition uniforme de I'effort sur tous les boulons (calcul 
plastique) n'est en fait pas tout a fait exacte. Sous l'effet d'une charge, les toles viennent d'abord se mettre 
en contact avec les boulons apres le glissement initial des pieces de l'assemblage. Quand la charge 
exterieure augmente, les toles se deforment de maniere inegale sur la longueur de l'assemblage. Les plus 
grandes deformations se situent aux extremitds de l'assemblage; une redistribution uniforme des efforts 
ne peut done pas se faire, et les boulons des extremites sont par consequent plus sollicit6s que les boulons 
centraux (fig. 8.20). Ce phenomene est d'autant plus prononce que le nombre de boulons dans la direction 
de I'effort est eleve et que la distance qui les separe est grande. Des essais ont montre que les boulons 
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situ6s aux extremites de l'assemblage se rompent les premiers; les charges qu'ils transmettaient sont alors 
reportees sur les boulons suivants qui se rompent a leur tour. 

Fl%] i 




123456789 10 

~i aorw H i i I $ Hi' l ~ 

F/2 

Fig. 8.20 Repartition de l'effort sur les boulons dans un assemblage de grande longueur. 



L'hypothese que tous les boulons d'un assemblage sollicit6 au cisaillement transmettent le meme 
effort n'est done pas tout a fait juste. La resistance ultime theorique de l'assemblage que Ton determine 
avec cette hypothese est supeneure a la r6sistance ultime r6elle. Meme si la norme SIA 161 ne prescrit 
rien a ce sujet, une reduction devrait Stre consideree pour des assemblages avec plus de cinq boulons sur 
le meme axe dans la direction de l'effort, pour autant que les entraxes normaux entre boulons soient 
respectes. 

L'Eurocode 3 (§ 6.5.10) tient compte des assemblages longs par un coefficient de reduction Pifde la 
resistance au cisaillement donne pour le cas ou la distance Lj entre le centre des boulons d'extremite's, 
mesuree dans la direction de l'effort, est superieure a 15 d : 

Plf= 1 - Li 2wf > °- 75 * % ^ 10 

Cette disposition ne s'applique pas dans le cas oil Von est assure" d'une repartition uniforme de trans- 
mission d' effort sur la longueur de l'assemblage, par exemple pour la transmission de l'effort de ci- 
saillement entre I'dme d'une section et la semelle. 

8.63 Effet de la dimension des trous 

Pour tenir compte des tolerances de fabrication ou de montage, de meme que des assemblages devant 
permettre une dilatation ou assurant un raccord sur une construction existante, il peut s'averer necessaire 
de permettre un deplacement en prevoyant : 

• des trous agrandis prgsentant un jeu a plus grand que le jeu normal, 

• des trous oblongs courts ou longs. 

Les tables SZS C5 se referent aux indications de l'Eurocode 3 (tab. 8.21) pour les jeux usuels des trous 
oblongs, deTinis par l'entraxe a des centres de percage utilisds pour les realiser (fig. 8.22). 

L'Eurocode 3 (§7.5.2) propose pour les trous agrandis ou oblongs les jeux a donne s dans le 
tableau 8.21. 
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Tableau 8.21 Jeux a des trous agrandis et oblongs selon I'Eurocode 3. 



Type de trou 


M12 


M16 


M20 


M24 


M27 


agrandi 


3 mm 


4 mm 


4 mm , 


6 mm 


8 mm 


oblong court 


4 mm 


6 mm 


6 mm 


8 mm 


10 mm 


oblong long 


18 mm 


24 mm 


30 mm 


36 mm 


43 mm 



Dans le cas de l'utilisation de trous agrandis ou oblongs, il est necessaire de disposer au choix, selon 
les dispositions de construction, entre la tete du boulon et la tole ou entre l'ecrou et la tole : 

• une rondelle trempee de dimension adequate, 

• une tole de couverture avec des trous normaux (fig. 8.22) lorsque les trous agrandis ou oblongs se 
situent sur les toles ext6rieures de l'assemblage. 



, a + 5 mm 



poutre avec 
trous normaux 




Section A - A 



goussets avec 
=j=|| trous oblongs 




tole de couverture avec 
trous normaux (t>% mm) 



Fig. 8.22 Assemblage avec des trous oblongs. 



La transmission des efforts a travers les assemblages boulonnes avec des trous agrandis ou oblongs 
peut etre totalement modifiee. II est done important d'adopter un modele de calcul qui tienne compte de 
ces nouvelles conditions, notamment d'une diminution de la resistance au glissement (§ 8.7.2). 



8.7 Verification d'un assemblage precontraint 

8.7.1 Principes 
Comportement 

Pour certaines constructions, le deplacement relatif des pieces de l'assemblage n'est pas tolere sous 
l'effet des charges de service (§ 8.2.2). Rappelons que cette possibilite de mouvement est possible a cause 
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du jeu entre les boulons et les trous; le mouvement peut deja se produire pour une charge relativement 
faible. Afin de l'empecher, il existe deux possibility : 

• prevoir des boulons ajustes, pour lesquels le jeu entre les boulons et les trous n'est que de 0.3 mm 
(§ 8.3.1); 

• prevoir des boulons precontracts, de maniere a ce que le frottement entre les pieces assemblies 
empSche le glissement de l'assemblage avant que la charge appliquee n'ait atteint la valeur pour 
laquelle on veut eviter un glissement. 

Le comportement des assemblages avec des boulons precontraints est influence par le frottement 
entre les pieces assemblies. Du fait de la precontrainte qui agit sur les eliments assembles, les pieces, 
dans une premiere phase, ne peuvent pas glisser les unes par rapport aux autres et ne viennent done pas 
en contact avec la tige du boulon. Par consequent, la transmission des forces n'a pas lieu par cisaillement 
et pression latirale, mais s'effectue par frottement entre les elements (fig. 8.23). Le frottement entre les 
pieces est proportionnel a la force de precontrainte des boulons et depend de l'itat de surface des pieces 
assemblies. 



Compression des pieces assemblies 



traction Pg dans !e 
boulon precontract 




lignes de force 
comprimant les 
pieces assemblies 



action du boulon sur 
les pieces assemblies 



Equilibre par frottement 
Rf=llP B 




F/2 



Fig. 8.23 Mecanisme de transmission d'un effort par frottement. 



Dans une deuxieme phase, si Ton augmente la charge, les pieces vont glisser les unes par rapport aux 
autres (lorsque le frottement est vaincu) et se mettre en contact avec la tige des boulons. A partir de cette 
charge, l'assemblage risiste par cisaillement des boulons et pression laterale des t61es. La resistance 
ultime est alors dictie par les memes criteres que ceux provoquant la mine des assemblages non 
pricontraints. 

La figure 8.24 represente la courbe charge-deplacement pour quelques moyens d'assemblage sollicitis 
jusqu'a la mine. La courbe relative aux boulons precontraints montre bien les trois phases du 
comportement de l'assemblage precontraint, soit : 

• transmission des forces par frottement; dans cette phase, l'assemblage precontraint presente une 
rigidite' elevee necessaire a certaines constructions a l'itat de service; 

• glissement relatif des pieces lorsque la resistance par frottement est vaincue; 

• transmission des forces par cisaillement et pression laterale jusqu'a l'etat de mine. 
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» s 

glissement 

Fig. 8.24 Courbes charge-deplacement de quelques moyens d'assemblage. 



Verification 

Le comportement des assemblages illustre a la figure 8.24 montre bien que leurs resistances ultimes 
ne dependent pas du fait que les boulons soient ajust6s ou non, ou bien qu'ils soient precontracts ou non. 
C'est done souvent le comportement a l'etat de service qui caracterise un assemblage precontract. Les 
assemblages devant register par frottement necessitent done une double verification : 

• Verification de V aptitude au service, avec la valeur de service des solicitations S ser et la 
resistance au glissement fl/donnee au paragraphs 8.7.2 par (8.15) ou (8.16) selon le type de trou : 

Sser^Rf (8.12) 



Verification de la securite structurale, avec les valeurs de dimensionnement Sd des sollicitations 
(les differentes conditions a remplir sont celles mentionnees au paragraphe 8.6.1) : 



s d^ ~ (8.13) 



Dans le cas relativement rare d'un assemblage devant assurer a l'etat limite ultime la transmission 
d'un effort sans aucun glissement et con?u avec des trous agrandis ou oblongs dans le sens de 
l'effort, la securite structurale sera verifiee a l'aide d'un critere de deformation, ou la valeur de 
dimensionnement Sd est comparer a la resistance au glissement donnee au paragraphe 8.7.2 par 
(8.16) : 



s d* ^ (8.14) 

Dans le cas de trous oblongs perpendiculaires a la direction de l'effort a transmettre, la securite 
structurale se verifie de la meme fa9on que pour un assemblage avec des trous normaux 
(cisaillement des boulons et pression laterale selon respectivement les paragraphes 8.4.2 et 8.5.1). 
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8.7 2 Resistance au glissement 

La resistance au glissement est proportionnelle a la force de precontrainte Pg du boulon (§ 8.7.3), ainsi 
qu'au coefficient de frottement /J. des surfaces en contact. La valeur de calcul de la resistance au 
glissement Rf vaut done, par surface de frottement : 

Rf=HP B (8.15) 

Le coefficient de frottement n depend de l'etat des surfaces en contact. Lors de la realisation d'un 
assemblage devant r6sister par frottement, il faut done apporter un soin particulier a la preparation de ces 
surfaces afin que le coefficient de frottement admis dans les calculs soit conforme a la r6alite\ 

Pour les structures de bailments, pour lesquelles on ne prepare en g6n6ral pas les surfaces des 
616ments assembles de facon particuliere, on peut admettre un coefficient de frottement \i = 0.25. Pour 
des surfaces en acier nettoy6es par sablage (degre" de preparation Sa 2), de meme que pour des surfaces 
protegees par des peintures a base de silicates de zinc, un coefficient de frottement ju = 0.4 peut etre 
utilise" selon la norme SI A 161. Pour d'autres types de surfaces, la valeur du coefficient de frottement /x 
est a determiner sur la base d'essais; l'Eurocode 3 (tab. 8.25) et la reference [8.3] contiennent quelques 
indications complementaires a ce sujet, tandis que les valeurs num6riques de la resistance au glissement 
/ty-obtenue avec (8.15) sont donn6es au tableau 8.34 pour un coefficient de frottement n egal a 0.25 et 
0.4. 

La resistance au glissement donn6e par (8.15) est valable pour des boulons dont le trou est realise 
avec un jeu normal (§ 8.3.1). Pour des trous agrandis ou oblongs dans le sens de l'effort, la resistance au 
glissement est plus basse, du fait d'une plus faible surface de frottement que dans le cas de trous 
normaux : 

trous agrandis ou oblong courts : Rf = 0.85 fi Pg (8. 16a) 

trous oblongs longs : Rf = 0.7 \l Pg (8.16 b) 

L'Eurocode 3 (§ 6.5.8) difinit la resistance de calcul au glissement F s d'un boulon a haute 
resistance precontract de la fagon suivante, par surface de frottement : 

FsRd= m FpCd 

Pp. Cd ■' precontrainte de calcul ( correspond a la force de precontrainte Pg definie par (8.17)) 
k s : coefficient dependant de la forme du trou 
k s = 1.0 pour les trous normaux 
k s = 0.85 pour les trous agrandis ou oblongs courts 
k s = 0.7 pour les trous oblongs longs 
\l : coefficient de frottement dependant de la classe de traitement de surface ( tab. 8.25) 
YMs ■' coefficient partiel de securite dependant de V orientation du trou et de l'etat limite examine 
yhf s = 1.40 pour l'etat limite ultime des boulons places dans des trous agrandis ou 

oblongs parallUes a I'axe de l'effort a transmettre 
yMs = 1.25 pour l'etat limite ultime des boulons places dans des trous normaux ou 

oblongs perpendiculaires a I'axe de l'effort a transmettre 
yfrf s = 1.10 pour Vitat limite de service des boulons places dans des trous normaux ou 
oblongs perpendiculaires a I'axe de l'effort a transmettre 
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Tableau 8.25 Classes de traitement de surface et coefficients de frottement selon I'Eurocode 3. 



Type de surface 


Classe 




Surface decapee par grenaillage ou sablage 

• avec enlevement de toutes les plaques de romlle non adherentes et 
sans piqures de corrosion 

• metallisees par projection d'aluminium 

• mitallisees par projection d'un revitement a base de zinc garan- 
tissant un coefficient de frottement fl > 0.5 


A 


0.5 


Surface dicapie par grenaillage ou sablage et recouvertes d'une cou- 
che de peinture au silicate de zinc alcalin d'&paisseur 50 a 80 mm 


B 


0.4 


Surface nettoyee par brassage metallique ou a la flamme avec enleve- 
ment de toutes les plaques de rouille non adhirentes 


C 


0.3 


Surfaces non traitees 


D 


0.2 



8.7.3 Force de precontrainte 

Pour realiser un assemblage pr^contraint, on introduit lors de la mise en place des boulons (§ 8.3.2) 
une force de precontrainte Pb dont la valeur a considerer dans les calculs vaut : 



PB = 0.7 fuBA s 



(8.17) 



fuB 



resistance ultime de l'acier du boulon 
section resistante 



C'est cette precontrainte qui cree autour des boulons la pression sur les pieces assemblees (fig. 8.23) 
necessaire a la resistance de l'assemblage par frottement. 

Exemple 8.4 Boulons precontraints travaillant par frottement 

Soit une liaison poutre-colonne realisee a l'aide de boulons M 20 en acier 10.9 precontraints (fig. 8.26). 
La valeur de service de courte duree de l'effort tranchant Va transmettre vaut V ser court = 250 kN, tandis que 
sa valeur de dimensionnement vaut Vj = 400 kN. On admettra un coefficient de frottement /x = 0.4. 

Determiner le nombre de boulons precontraints necessaire a la transmission par frottement de la reaction 
d'appui V ser courl . Verifier ensuite que ce nombre est suffisant pour assurer la transmission de la valeur de 
dimensionnement V^. 










125 ^00^25 
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|^ Fe E 235 

V 
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Fig. 8.26 Boulons precontraints cisailles. 
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Aptitude au service 

La force de precontrainte Pg introduite dans chaque boulon et la resistance au glissement Rf cor- 
respondante sont donnees respectivement par (8.17) et (8.15) : 

Pg = 0.7 f uB A s = 0.7 • 1000 N/mm 2 ■ 245 mm 2 = 171.5 • 10 3 N = 171.5 kN 
Rf=HP B = 0.4 • 171.5 kN = 68.6 kN 
Comme il n'y a qu'une surface de frottement par boulons, le nombre n de boulons necessaires pour 6viter 
le glissement (afin d'assurer l'aptitude au service) est obtenu en verifiant la relation suivante, bas£e sur (8.12) 
(trous normaux) : 

s\ s d j'„~ ^ Qser. court 250 kN 

Qser.court < nRf&ou n> ^ = 6g 6 ^ = 3.6 

II faut done quatre boulons M 20 en acier 10.9 pour transmettre sans glissement la reaction d'appui 
Qser.court • 

Securite structurale 

Si Ton admet que le cisaillement a lieu dans la tige du boulon, la resistance dune section cisaillee d'un 
boulon M 20 en acier 10.9 vaut (8.4) : 

V R = 0.5 f uB A = 0.5 • 1000 N/mm 2 • 314 mm 2 = 157 • 10 3 N = 157 kN 

Une verification basee sur (8.13) montre que les quatre boulons n£cessaires pour satisfaire l'aptitude au 

service sont suffisants pour assurer la securitd structurale de l'assemblage : 

4 Vp 4 • 157 kN 
Q d = 400 kN <S — ~ = n = 570 kN 

YR 11 

Etant donne" la g6om£trie de l'assemblage (e\> 3 d), on peut verifier la pression laterale avec la valeur 
maximale donnee par (8.9), a savoir : 

L R = 2Af u dt = 2.4 - 360 N/mm 2 - 20 mm- 19mm= 328- 10 3 N = 328 kN 

Le calcul de la resistance a la pression laterale montre alors que l'assemblage prdvu avec quatre boulons 
est suffisamment resistant : 

V, = 400kN<^= ^^=1192kN 



8.7.4 Comportement sous un effort de traction 

Rappelons d'abord que la resistance ultime d'un boulon en traction est directement proportionnelle a 
la resistance a la traction f u g de l'acier du boulon. Etant donne que les boulons prdcontraints sont ddja 
sollicitds par la precontrainte initiale Pg a une contrainte au moins egale a 0.7 f u g (8.17), on pourrait en 
ddduire que l'assemblage ne peut reprendre qu'une faible force de traction exterieure. 

En fait, ceci n'est pas le cas, car ce ne sont pas les boulons seuls qui transmettent la force ext6rieure de 
traction (comme e'est le cas pour les boulons non prgcontraints), mais l'ensemble du joint forme des 
boulons tendus et des pieces comprimees de l'assemblage. La force exterieure N est compensee en grande 
partie par decompression des pieces assemblies; il ne se produit par consequent qu'une faible aug- 
mentation de la traction dans les boulons, comme il le sera demontre plus loin (8.22). La figure 8.27 
montre les diff6rentes phases du comportement d'un assemblage prdcontraint soumis a une force 
exterieure de traction N : 

• la position initiale, avant la mise en precontrainte du boulon, est illustrde a la figure 8.27(a) ; 
l'effort de traction Tg dans le boulon est encore nul; 

• la mise en precontrainte du boulon est represented a la figure 8.27(b); le boulon est soumis a un 
effort de traction egal a la force de precontrainte Pg, et les pieces assemblies, soumises a une 
pression de contact p c , se compliment d'une grandeur e; 
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• l'application de la force exterieure N est illustrie a la figure 8.27(c); elle cree une decompression 
Ae des pieces assemblees, qui a pour effet de reduire la pression de contact de Ap c et d'augmenter 
l'effort de traction dans le boulon de ATg; 

• le cas du boulon precontraint par une force Pg soumis a une force exterieure N est represents a la 
figure 8.27(d); il s'agit de la superposition des cas (b) et (c) (on admet que le decollement des 
pieces n'a pas encore eu lieu); 

• la situation apres le decollement des pieces assemblees jusqu'a la mine de l'assemblage est decrite 
a la figure 8.27(e); comme il n'y a plus de pression de contact entre les pieces assemblees, l'effort 
de traction 7# dans le boulon est egal a la force exterieure N appliquee. 



AVANT M1SE EN AVANT DECOLLEMENT DES PIECES ASSEMBLEES APRES 

PRECONTRAINTE DECOLLEMENT 




(a) Position (b) Precontrainte (c) Application d'une (d) Superposition (e) Comportement 

initiate. du boulon. force exterieure. de b) et c). a la mine. 



Fig. 8.27 Comportement d'un assemblage precontraint sollicit6 en traction. 



Pour bien comprendre le comportement des boulons precontraints, examinons d'abord l'equilibre des 
forces dans l'assemblage precontraint sans force ext6rieure (fig. 8.27(b)), qui s'ecrit : 

P B = jpcdA (8.18) 
A 

Pg : force de precontrainte dans le boulon 

p c : pression de contact entre les pieces assemblees 

A : surface de contact sur laquelle agit la pression de contact entre les pieces assemblees 

Lorsqu'une force exterieure N agit sur l'assemblage (fig. 8.27(c)), elle a pour effet de diminuer de Ap c 
la pression de contact entre les pieces assemblees et de provoquer une faible augmentation ATb de la 
traction dans le boulon. Cela s'explique par les rigidit£s diff6rentes du boulon et des pieces assemblies, 
comprimees par la precontrainte : pour les assemblages usuels, la rigidite K c des pieces assemblees est en 
effet de 10 a 20 fois superieure a la rigidite' Kg des boulons. La plus grande partie de la force exterieure 
est par consequent absorbee par la decompression Ap c des pieces assemblies, tandis que l'effort de 
traction dans le boulon n'est augment^ que d'une faible quantity ATg (fig. 8.27(d)). 
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Lors de l'application d'une force exterieure (fig. 8.27(c)), la decompression Ae des pieces assemblies 
est igale a l'allongement Ae du boulon : on respecte ainsi la compatibility des deformations. Avec l'hy- 
pothese d'un comportement ilastique, la variation des forces agissant dans chacun des deux iliments est 
proportionnelle a leur rigidity K, pour une variation de longueur Ae donnee : 

jAp c dA =K c Ae (8.19a) 
A 

ATg = Kg Ae (8.19b) 

Ap c : variation de la pression de contact dans les pieces assemblies 

ATg : variation de la force de traction dans le boulon 

K c : rigidite des pieces assemblies 

Kg ■ rigiditi des boulons 

L'iquilibre des forces, toujours dans le cas de l'application d'une force exterieure N (fig. 8.27(c)), 
s'exprime quant a lui par : 

N= \Ap c dA +ATg (8.20) 
A 

En eliminant Ae de (8.19), on peut exprimer la variation de la pression de contact par : 



jApcdA = 
A 




(8.21) 



Avec (8.21), la grandeur de l'augmentation ATg de l'effort de traction dans le boulon peut alors s'etablir 
d'apres l'iquilibre des forces exprime par (8.20) : 

ATg= L (822) 

Ceci montre (avec K c IKg ~ 10 a 20) que ce n'est qu'environ 5 a 10 % de la force exterieure N qui est 
reprise par le boulon precontraint, le reste l'dtant par la decompression des pieces assemblies, tant que 
celles-ci sont encore en contact. 

Le dicollement des pieces assemblies correspond au moment ou la pression de contact p c - Ap c 
entre les pieces assemblies (fig. 8.27(d)) est nulle, ou, autrement dit, lorsque la decompression Ap c 
atteint la valeur initiale p c criie par la pricontrainte. Avec (8.18), le dicollement des pieces assemblies 
correspond done au moment ou la variation de la force sur les pieces assemblies est igale a la 
pricontrainte du boulon : 



jAp c dA =P B 
A 



(8.23) 
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L'equilibre des forces correspondant a cette situation (fig. 8.27(d)) permet alors d'exprimer que 
N = Pb + ATg. Au moment du decollement des pieces assembldes, la force de traction exterieure JVi est 
donnee, avec (8.21) et (8.23), par : 

Ni=P B + P B Y c = P b{\ + jj?^ (8-24) 

Etant donn6 l'ordre de grandeur du rapport des rigiditds des pieces assemblees et des boulons, (8.24) 
montre que la force exterieure N\ qui provoque le decollement des pieces assemblees est superieure de 
5 a 10 % a la force de precontrainte Pg. 

Sur la base des equations ci-dessus, le comportement d'un assemblage precontraint peut etre decrit, 
jusqu'au moment ou le decollement des pieces assemblies a lieu, avec le schema de la figure 8.28. La 
mise en precontrainte introduit dans le boulon un effort de traction Pg sans qu'une force exterieure ne soit 
appliquee. L'application d'une force exterieure N n'augmente ensuite que legerement l'effort de traction 
dans le boulon, selon (8.22), jusqu'au decollement des pieces assemblees, qui se produit pour une force 
exterieure egale a Ni . Apres la separation des pieces assembldes, l'effort normal de traction Tg sollicitant 
le boulon est egal a la force exterieure N (fig. 8.27(e)), et le comportement de l'assemblage est identique a 
celui d'un assemblage non precontraint. On remarque egalement que la force exterieure de traction N u 
correspondant a la ruine du boulon est independante de la grandeur de la force de precontrainte Pg. 



Traction Tg dans le boulon 




ruine du boulon 



decollement des 
pieces assemblees 



boulon non precontraint 

i i 

boulon precontraint 



Force exterieure N 



N, N u 



Fig. 8.28 Evolution de la force de traction dans un boulon precontraint en fonction de la force exterieure. 
8.7.5 Effet de la fatigue 

Le comportement d'un assemblage precontraint, tel qu'il a €t€ expliqu6 ci-dessus, permet de 
comprendre pourquoi il est essentiel que les boulons tendus soient precontraints dans des assemblages 
soumis a des efforts variables reputes. La relation (8.22) montre en effet que seule une petite part (5 a 
10 %) de la force de traction extirieure est reprise directement par le boulon pr6contraint. Comme le 
parametre principal dont depend la resistance a la fatigue d'un detail de construction est la difference de 
contraintes (chap. 13), due en l'occurrence a la variation ATg de l'effort de traction dans les boulons, on a 
done tout intergt a pr6contraindre les boulons tendus afin que la difference de contraintes reste en dessous 
de leur resistance a la fatigue. 
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Cela est visualise a la figure 8.29, qui montre dans quelle mesure une charge de fatigue ANf at (dont la 
valeur maximale doit rester inferieure a celle correspondant au decollement des pieces assemblies) fait 
varier l'effort de traction Tg dans un boulon. La variation ATg de l'effort de traction dans un boulon 
precontraint est beaucoup plus faible que celle qu'il y aurait dans un assemblage avec des boulons non 
pr6contraints, dans lequel l'integralite de la force de traction exteneure est reprise par les boulons. 




boulon 
precontraint 

boulon non 
precontraint 



Fig. 8.29 Variations de l'effort de traction dans un boulon precontraint et dans un boulon non pr6contraint 

sous l'effet d'une charge de fatigue. 

8.7.6 Force de levier 

Un assemblage dont les boulons travaillent en traction doit etre compose de tdles suffisamment 
rigides. Si les t61es n'ont pas une epaisseur suffisante, elles peuvent en effet fl6chir comme le montre 
schematiquement la figure 8.30. Cette deformation de plaque a pour consequence la creation d'une 
force H, appelee force de levier. 
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H X 1 







fuB*s 



'H 



i Tg I avec force de levier H 
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Fig. 830 Force de levier dans les assemblages sollicites par une force de traction. 
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La force de levier augmente l'effort de traction dans les boulons : pour que l'iquilibre des forces 
reprisenties a la figure 8.30 soit respecti, l'effort de traction Tg dans les boulons est alors donne par : 

T B =~ + H (8.25) 

N : force exterieure 
H : force de levier 

La force de levier H peut done provoquer une rupture prematuree des boulons. Le schema de la 
figure 8.30 montre revolution de la traction Tg dans un boulon dans un assemblage solliciti a la traction : 
la rupture du boulon a lieu pour une force exterieure N2 plus petite que la charge ultime N u d'un 
assemblage compose de t61es rigides. 

On remarque (fig. 8.30) que cette augmentation de force dans les boulons n'influence que tres peu 
le comportement de l'assemblage a l'etat de service (petites valeurs de N). Ceci est vrai pour autant que 
les toles possedent une rigidite suffisante par rapport a la geometrie de l'assemblage et que les charges 
soient de nature statique. En revanche, dans le cas ou un tel assemblage est soumis a des charges 
variables ripetees (ouvrage d'art ou voies de roulement de pont roulant solliciti a la fatigue), la force de 
levier est a reduire a un minimum, car elle contribue a augmenter l'effort normal de traction repris par le 
boulon. 

Une estimation de la force de levier est donnie dans differents ouvrages [8.3] [8.4]. Les tables 
SZS C9.1 [8.5] proposent une mithode de calcul pour une liaison poutre-colonne avec plaque frontale 
dibordante avec des boulons a haute resistance basie sur des essais; l'ordre de grandeur de la force de 
levier agissant a l'extrimiti de la plaque dibordante a ete admise egale a environ 30 % de la resistance a 
la traction des boulons situis dans la zone debordante. Cette grandeur de force de levier est prise en 
compte dans l'exemple 9.2 traitant d'une liaison poutre-colonne avec plaque frontale. 

II faut cependant relever que la force de levier ne peut se divelopper que si un contact entre les pieces 
assemblies se cree lorsque celles-ci se deforment. Sa grandeur est done influences directement par les 
parametres suivants [8.6] : 

• epaisseur des pieces assemblees; etant donne que des pieces assemblies de grande epaisseur 
ne vont pas se diformer beaucoup, la force de levier correspondante restera relativement fai- 
ble; 

• forme initiale des elements assembles; si la forme initiate des pieces assemblies, suite par 
exemple au soudage, est telle que le contact a leurs extremitis n'est pas possible, la force de levier 
ne pourra pas se divelopper; 

• dispositions de construction particulieres; il est possible d'intercaler entre les pieces assemblees 
des rondelles ou des fourrures empSchant leur contact direct, de facon a eviter le diveloppement 
de la force de levier. 



8.7.7 Interaction entre cisaillement et traction 

La resistance au glissement d'un assemblage solliciti simultanement au cisaillement et a la traction est 
infirieure a celle donnie au paragraphe 8.7.2 (assemblage uniquement cisailli), car la force de traction 
exterieure va diminuer la pression de contact entre les pieces assemblees. L'iquilibre des forces illustrees 
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a la figure 8.27(d) permet de dSterminer la pression de contact pr^sente au moment ou la force de traction 
exteiieure est egale a sa valeur de service N ser : 

\{p c -Ap c )dA = T B - N ser = P B + AT B - N ser (8.26) 



Pb 

Nser 



precontrainte initiale du boulon 

part de la force exteiieure de traction reprise par le boulon 
valeur de service de la force exteiieure de traction 



Comme la part ATg de la force exteiieure de traction reprise par le boulon est une valeur relativement 
petite par rapport a la precontrainte Pb du boulon (8.22), on peut la ndgliger dans (8.26). II en rSsulte une 
valeur conservatrice de la resistance au glissement d'un tel boulon, qui vaut, pour chaque surface de 
frottement : 

Rf=»(PB-N S er> (8.27) 

Precisons encore que la verification de la security structurale au moyen de la formule d'interaction 
(8.8) donnee au paragraphe 8.4.4 doit egalement £tre effectuee. 

L'Eurocode 3 (§6.5.8.4) donne des formules d'interaction pour les assemblages par boulons 
precontracts et a serrage contrdle soumis a un effort de traction F t et a un effort de cisaillement F v . 
Pour un assemblage resistant au glissement a Vetat limite de service, la resistance de calcul au 
glissement F s jtd. S er d'un boulon vaut, par surface de frottement : 

v _ ^5 M (Fp.Cd ~ 0-8 Ft.Sd.ser) 

fs.Rd.ser - ^ 

iMs. ser 

k s : coefficient dependant de la forme du trou (§8.7.2) 

\l : coefficient de frottement dipendant de la classe de traitement de surface (tab. 8.25) 

Pp. Cd •' precontrainte de calcul ( correspond a la force de precontrainte Pg definie par (8.17)) 
Ft.sd.ser •' effort de traction de calcul par boulon a Vitat limite de service 
YMs.ser •' coefficient partiel de securite pour Vetat limite de service ( fMs.ser = 1.10J 

Pour un assemblage resistant au glissement a Vetat limite ultime, la resistance de calcul au glissement 
Ps.Rd.ser d'un boulon vaut, par surface de frottement : 

F _ ksH(F D .cd-0.SF tS d) 
sM ~ YMs.ul, 



Pt.Sd • effort de traction de calcul par boulon a Vetat limite ultime 

YMs.ult •' coefficient partiel de securite pour Vitat limite ultime ( YMs.ser = 1-25) 
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Exemple 8.5 Attache d'une diagonale 

Soit l'attache entre une colonne et une diagonale de contreventement sollicitee par un effort normal F 
(fig. 8.31). Sa valeur de service de courte duree vaut F ser court = 250 kN et sa valeur de dimensionnement 
Fj = 400 kN. On admet que les elements de l'attache sont en acier Fe E 235 et que la section cisaillee des 
boulons se situe dans la tige. De plus, on prend un coefficient de frottement fi = 0.4. 

Determiner le nombre de boulons precontracts M 20 en acier 10.9 n6cessaire pour assurer que l'assem- 
blage travaille effectivement par frottement au stade de service. Verifier ensuite que ces boulons permettent 
de transmettre l'effort de dimensionnement de la diagonale a la colonne. 




Aptitude au service 

En decomposant la force F en une force F x (cisaillement des boulons) et une force F z (traction des 
boulons), il s'agit de verifier la relation suivante, basee sur (8.12) et (8.27), avec n correspondant au nombre 
de boulons : 

F ser, court, x < ,, | D _ ^ser, court, z 



L'effort normal de service et la force de precontrainte valent respectivement : 
F ser,court,x = Fser,court,z = F ser,court ' cos 45° = 250 kN • cos 45° = 177 kN 
Pg = 0.7 f u g A s = 0.7 • 1000 N/mm 2 ■ 245 mm 2 = 171 • 10 3 N = 171 kN 

Le nombre de boulons necessaire est alors donn6 par : 

. F.er.court.x + rlFser.coun.z 177 kN + 0.4 • 177 kN 

n > — = = 3.6 

IX Pg 0.4- 171 kN 

II faut done quatre boulons M 20 en acier 10.9 pour s'assurer que l'assemblage travaille bien par 

frottement sous l'effet de F ser court . 

Securite structurale 

La verification de la securit6 structurale de cet assemblage est independante du fait que le glissement est 
empeche a l'6tat limite de service. La valeur de dimensionnement des deux composantes de l'effort agissant 
sur l'assemblage valent : 

F dx = F dz = F </ -cos45°= 400 kN • cos 45° = 283 kN 



BOULONS 



341 



La resistance au cisaillement et a la traction d'un boulon valent respectivement, selon (8.4) et (8.7) : 

Vr = 0.5 f uB A = 0.5 • 1000 N/mm 2 • 314 mm 2 = 157 • 10 3 N = 157 kN 

Tr = 0.8/ Mfl A s = 0.8 • 1000 N/mm 2 • 245 mm 2 = 196 ■ 10 3 N = 196 kN 
II est ainsi possible de verifier avec (8.8) que la resistance d'un boulon a une interaction d'efforts est 
suffisante : 



\2 



{Tr/Yr) 



{Vr/Yr 



f 283kN/4 ^ 2 
196 kN/ 1.1 



( 283kN/4 "j 2 = Q 
(l57kN/l.l J 



40 < 1.0 



II faut egalement controler que la resistance a la pression lat£rale est suffisante. Avec une pince de 
40 mm correspondant a la valeur usuelle de e \ = 2 d, et en sachant que l'epaisseur de la plaque frontale vaut 
/ = 10 mm (on admettra que l'aile de la colonne est au moins aussi epaisse), la resistance a la pression laterale 
est6galea(8.10) : 

L R = l.6f u dt= 1.6 -360 N/mm 2 -20 mm - 10mm = 115- 10 3 N = 115 kN 
On constate ainsi que l'epaisseur de la plaque est suffisante pour une telle disposition de boulons : 

^ = 28m = 70 . 8kN < ^ = mm 

4 4 ^ 1.1 



= 105 kN. 



8.8 Annexe 

Cette annexe regroupe trois tableaux dans lesquels on a reporte la resistance ultime des boulons ou 
des pieces assemblies de"finie dans ce chapitre. L'utilisation des valeurs qui y sont indiqu6es devrait 
fournir une aide au dimensionnement ou a la ve'rification des boulons, de fa^on similaire aux tables 
SZS C5, dans lesquelles les memes indications sont donnees, sous une forme et avec des valeurs (a cause 
des arrondis) parfois difflrentes. 

Les valeurs mrmiriques qui sont contenues dans ces tableaux ont ete etablies a partir des relations 
suivantes : 

• (8.4) : Resistance ultime au cisaillement V/{. 

• (8.6) : Resistance ultime a la traction 

• (8.9) : Resistance ultime a la pression laterale Lr. 

• (8.17) : Force de precontrainte Pg. 

• (8.15) : Resistance au glissement Rf. 

Tableau 8.32 Resistance ultime au cisaillement et a la traction des boulons non precontraints. 



(a) Resistance ultime au cisaillement Vr [kN] (b) Resistance ultime a la traction Tr [kN]. 

dans la section de tige. 
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M 12 


M 16 
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M24 
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M 12 


M 16 
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M27 


4.6 


23 


40 


63 


90 


115 




4.6 


20 


38 


59 


85 


110 


5.6 


28 


50 


79 


113 


143 




5.6 


25 


47 


74 


106 


138 


8.8 


45 


80 


126 


181 


229 




8.8 


40 


75 


118 


169 


220 


10.9 


57 


101 


157 


226 


286 




10.9 


50 


94 


147 


212 


275 



342 DIMENSIONNEMENT D' ASSEMBLAGES 



Tableau 8.33 Resistance ultime a la pression latdrale Lr d'une piece assemble, 
en kN par mm d'epaisseur de la piece assembled [kN/mm]. 



Acier 
des pieces 
assemblies 


Ecartement et pince 


Type de boulon 


M12 


M 16 


M20 


M24 


M27 


Fe E 235 


valeurs minimales selon tab. 8.10 (e\ = 1.4 rf) 
valeurs usuelles selon tab. 8.10 (e\ ~ 2.0 d) 
valeurs maximales (p\ > 3.5 d, e\ ~2. 3.0 d) 


5.8 
7.2 
10.4 


7.2 
10.1 

13.8 


8.6 
11.6 

17.3 


10.1 
14.4 

20.7 


11.5 
15.8 

23.3 




valeurs minimales selon tab. 8.10 (e\ = 1.4 d) 


8.2 


10.2 


12.2 


14.3 


16.3 


Fe E 355 


valeurs usuelles selon tab. 8.10 (e\ <= 2.0 d) 


10.2 


14.3 


16.3 


20.4 


22.4 




valeurs maximales {p\ > 3.5 d, e\ >. 3.0 d) 


14.7 


19.6 


24.5 


29.4 


33.0 



Tableau 8.34 Resistance a la traction Tr, force de precontrainte Pg et resistance au glissement Rj 

des boulons precontraints [kN]. 



(a) Boulons en' acier 8.8. 





Type de boulon 




M12 


M 16 


M20 


M24 


M27 


Tr 
Pb 


54 
47 


100 
88 


157 
137 


226 
198 


294 
257 


R f Ux = 0.25) 
RfQi = 0.4) 


11.8 
18.8 


22.0 
35.2 


34.3 
54.9 


49.4 
79.1 


64.3 
103 



(b) Boulons en acier 10.9. 





Type de boulon 




M 12 


M 16 


M20 


M24 


M27 


Tr 
Pb 


67 

59 


126 

110 


196 

172 


282 

247 


367 

321 


Rf{fi = 0.25) 
R f Qi = 0A) 


14.7 

23.5 


27.5 

44.0 


42.9 

68.6 


61.8 

98.8 


80.3 

129 
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9.1 Introduction 

Les deux chapitres precedents ont traite" des moyens d'assemblage couramment utilises dans la 
construction m&allique, a savoir la soudure (chap. 7) et les boulons (chap. 8). Le but du present chapitre 
est de mettre en Evidence la mod61isation et le dimensionnement de quelques assemblages realises a 
l'aide de soudures et/ou de boulons. L'influence des elements suivants y est notamment examined : 

• type d'efforts transmis : effort tranchant V, moment de flexion M ou interaction d'efforts; 

• modele d'assemblage utilise" : rigide, semi-rigide ou articule; 

• moyen d'assemblage utilise : uniquement des soudures, a la fois des soudures et des boulons ou 
uniquement des boulons. 

Parmi les nombreux types d'assemblages existant dans la pratique, ce chapitre se limite a l'6tude des 
joints de poutres et des liaisons poutre-colonne (fig. 9.1); leur modeUisation necessite une demarche qui 
pr6sente l'avantage d'etre aisement applicable a d'autres types d'assemblages. Les assemblages propres 
aux halles et aux batiments (angle de cadre, pied de colonne, attaches panne-traverse, solive-sommier, 
sommier-colonne, joints de colonne, etc.), ainsi que les assemblages semi-rigides sont abordes dans le 
volume 11. 



Assemblages traites 
dans ce chapitre : 



Assemblages trails 
dans le volume 1 1 : 



joint de poutres 



poutre-colonne 





angle de cadre 



pied de colonne 



Fig. 9.1 Assemblages traites dans ce chapitre ou dans le volume 1 1. 



Comme les objectifs de ce chapitre peuvent etre particulierement bien atteints en examinant les 
assemblages selon le type d'efforts qu'ils transmettent, ce chapitre est structure de la facon suivante : 

• Section 9.2. Rappel des principes de dimensionnement applicables aux assemblages. 

• Section 9.3. Etude des assemblages transmettant un effort tranchant. 

• Section 9.4. Etude des assemblages transmettant un moment de flexion. 

• Section 9.5. Etude des assemblages transmettant une interaction d'efforts. 

• Section 9.6. Illustration du contenu des sections 9.2 a 9.5 par trois exemples numeriques. 



346 



DIMENSIONNEMENT D' ASSEMBLAGES 



9.2 Principes de dimensionnement 

On se referera aux sections 7.2 et 8.2 pour les principes de dimensionnement a appliquer aux moyens 
d'assemblage utilises. En ce qui concerne les principes de dimensionnement des assemblages eux-memes, 
il est necessaire de relever l'importance et l'interdependance de certaines de leurs caracteristiques, a 
savoir : 

• leur rigidite, 

• leur resistance, 

• leur capacite de rotation. 

Ces differentes caracteristiques, definies graphiquement a la figure 9.2(a), influencent directement le 
comportement des assemblages. Ceci est illustre schematiquement a la figure 9.2(b) avec les relations 
moment de flexion-rotation de trois types d'assemblages flechis constituant une liaison poutre-colonne. 




(a) Definitions. (b) Comportement de differents types d'assemblages. 

Fig. 9.2 Relations moment de flexion-rotation. 



9.2.1 Rigidite 

La courbe CD de la figure 9.2(b) concerne le cas d'un assemblage ne transmettant qu'un effort 
tranchant : il s'agit d'un assemblage articule qui ne presente pas de rigidite a la flexion. La courbe @ 
correspond quant a elle a un assemblage capable de transmettre un certain moment de flexion deja pour 
une faible rotation : on parle alors ^assemblage rigide a cause de la rigidit6 a la flexion qu'il presente. II 
faut cependant preciser que la transmission d'un certain moment de flexion est aussi possible avec des 
assemblages moins rigides que celui correspondant a la courbe © : on parle alors ^'assemblages semi- 
rigides, dont le comportement illustre par la courbe ® montre qu'une grande rotation est necessaire pour 
atteindre le moment de flexion a transmettre. 

La rigidity des assemblages a bien evidemment une influence sur la deformabilite d'une structure, et 
par consequent sur la verification de son aptitude au service. Les assemblages doivent done posseder une 
rigidite comparable a celle admise dans le calcul de la structure : il est done particulierement important 
que la moderation des assemblages corresponde a leur comportement reel. On relevera que cette rigidite 
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est influencee par les deformations des elements minces comme les ailes des profiles ou les plaques 
frontales, les jeux des boulons ainsi que par les effets de levier. 

Comme cela l'a deja ete dit a la section 9.1, les assemblages semi-rigides sont trait6s dans le 
volume 11. Dans la suite de ce chapitre, nous admettrons que nous avons des assemblages rigides 
(modele de calcul de la courbe @) representant un encastrement parfait des elements assembles pour 
transmettre un moment de flexion, et des assemblages parfaitement articules (modele de calcul de la 
courbe ©) pour transmettre un effort tranchant. 

9.2.2 Resistance 

II est particulierement important que les assemblages dont la fonction est de relier les diff^rents 
elements d'une structure aient une resistance suffisante. Dans le cas de l'utilisation de la methode de 
calcul PP (§ 2.6.3), la resistance des assemblages doit Stre au moins 6gale a celle des elements assembles, 
afin qu'ils n'entravent pas la redistribution des efforts interieurs dans la structure. Pour les autres 
m^thodes de calcul (EP, EE et EER), pour lesquelles aucune redistribution des efforts n'est necessaire, on 
dimensionne les assemblages pour qu'ils transmettent les efforts interieurs calculus; leur resistance peut 
done 6tre inferieure a celle des 616ments assembles. 

Les principes de dimensionnement utilises en general pour les structures metalliques sont faits pour 
eviter que les assemblages ne soient la cause premiere de la mine. C'est pr^cisement dans ce but que le 
facteur de resistance yfri, deja introduit dans les paragraphes 2.6.3, 7.2.1 et 8.2.1, est utilise (de facon 
implicite dans la norme SI A 161, et de maniere explicite dans l'Eurocode 3) pour la verification de la 
s£curit6 structurale des moyens d'assemblage. 

II faut encore relever qu'un assemblage flechi, qu'il soit rigide ou semi-rigide, doit presenter une 
certaine resistance a la flexion. II est done important de soigner sa conception pour 6viter qu'une rupture 
pr^maturee d'un 616ment de l'assemblage (soudure, boulon, raidisseurs, etc.), due par exemple a une 
mauvaise redistribution des efforts, ne permette pas d'atteindre la resistance prevue. 

9.2.3 Capacity de rotation 

II faut egalement relever l'importance de la capacit6 de rotation d'un assemblage. Les remarques 
suivantes s'imposent done a ce sujet : 

• Une grande capacite de rotation est necessaire en cas de calcul plastique des efforts interieurs 
(methode de calcul PP), car la redistribution des efforts dans une structure se fait grace aux 
rotations dans les rotules plastiques qui permettent de soulager certaines parties de la structure au 
detriment d'autres. La resistance ultime du mecanisme ne peut done Stre atteinte que si les rotules 
plastiques permettent une rotation suffisante, tout en restant capables de transmettre le moment 
plastique pour lequel elles ont etc" dimensionnees. 

• Une certaine capacite" de rotation est 6galement n6cessaire afin de pouvoir atteindre le moment 
plastique dans l'assemblage dimension^ avec la methode de calcul EP; elle est cependant plus 
faible que celle necessaire pour un calcul PP. Relevons encore que les capacites de rotation 
n6cessaires pour les calcul EP et PP ne sont pas compatibles avec des assemblages ou la section 
nette est ddterminante, etant donne les importantes concentrations de contraintes et l'impossibilite" 
d'une redistribution des efforts dans une telle section. De ce fait, l'utilisation des methodes de 
calcul EP ou PP n'est pas autorisee dans les zones ou la section nette est determinante. 

• Les assemblages articules doivent 6tre a m6me de supporter les rotations prevues par le 
comportement general de la structure. 
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9.3 Transmission d'un effort trenchant 

9.3.1 Conception et modelisation 

On peut envisager differents types d'assemblages transmettant uniquement un effort tranchant. La 
figure 9.3 montre trois exemples de joints de poutres ainsi que trois exemples de liaisons poutre-colonne 
pouvant Stre considers comme des articulations. Pour chacun de ces assemblages, la position thiorique 
de I 'articulation est indiquee : elle se trouve toujours au droit de la section de l'assemblage qui subit la 
plus grande rotation lors de sa mise en charge. Precisons encore que pour transmettre uniquement un 
effort tranchant, des assemblages entierement soudes sont a eviter, car leur rigidite' peut leur faire 
transmettre des moments de flexion indesirables. 



(a) 



(b) 
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(d) 
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(f) 



■v 



Fig. 9.3 Exemples de joints de poutres et de liaisons poutre-colonne transmettant essentiellement un effort tranchant. 



Les exemples d'assemblages pr6sent6s a la figure 9.3 appellent les commentaires suivants : 

• Fig. 9.3(a). Joint de poutre avec deux couvre-joints d'ame boulonn^s. Cet assemblage entierement 
boulonng pr6sente l'avantage d'etre tres simple et de pouvoir 6tre facilement realise sur chantier. 
Pour ce joint, on admet que la position de rarticulation se situe entre les deux poutres. 

Fig. 9.3(b). Joint de poutre avec un seul couvre-joint (pour une question de montage). L'avantage 
de cet assemblage soude" et boulonn6, par rapport au prec6dent, est qu'il permet de diminuer le 
nombre d'operations a effectuer sur le chantier ainsi que le nombre de pieces a assembler. Pour ce 
joint, on admet que l'articulation se situe au droit des boulons; ceci s'explique par le fait que les 
soudures sont beaucoup plus rigides que les boulons, au droit desquels la rotation de l'assemblage 
est possible. Une des consequences de cet emplacement est de ne pas creer dans les boulons des 
forces additionnelles dues a l'excentricite' de l'effort tranchant par rapport aux boulons (§ 9.3.2). 
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• Fig. 9.3(c). Joint de poutre avec deux plaques frontales soudees et boulonnees. Ce type 
d'assemblage peut etre utilise lorsqu'il y a, en plus de l'effort tranchant, un effort normal 
relativement important a transmettre. Ce joint de poutre possede 6galement une plus grande 
rigidite selon l'axe faible que les autres exemples de joints de poutre. Pour diminuer sa rigidite 
(selon l'axe fort ou l'axe faible), il est possible de placer entre les deux plaques frontales une 
fourrure reduisant la surface de contact des plaques frontales. La position de l'articulation se situe 
entre les deux plaques frontales. 

• Fig. 9.3(d). Liaison poutre-colonne entierement boulonnee, realisee a l'aide de deux cornieres. 
Comme dans le cas du joint de poutre tout boulonne de la figure 9.3(a), cet assemblage est simple 
et peut Stre facilement realis6 sur chancier. On admet que l'articulation se situe entre la colonne et 
les cornieres, l'assemblage 6tant tres d6formable a cet endroit. 

• Fig. 9.3(e). Liaison poutre-colonne soudee et boulonn6e presentant les memes particularites que 
le joint de poutre de la figure 9.3(b). A l'instar de celui-ci, la position de rarticulation est admise 
au droit des boulons. 

• Fig. 9.3(f). Liaison poutre-colonne soudee et boulonnee utilisant une plaque frontale, comme le 
joint de poutre represente" k la figure 9.3(c). Dans ce cas-ci, la position de rarticulation sera prise 
entre la plaque frontale et la colonne. 

Prdcisons encore que la realisation de trous oblongs permet parfois de faciliter la mise en place des 
differents elements composant ces assemblages, cas echeant par la compensation des tolerances de 
fabrication ou de montage. II faudra cependant veiller, dans ce cas, a bien identifier la position theorique 
de rarticulation, qui ne correspond plus forcement a celle indiqu6e sur la figure 9.3. 

9.3.2 Couvre-joint d'ame boulonne 

La figure 9.4 presente la conception d'un joint de poutre avec un ou deux couvre-joints boulonn6s, de 
meme que le mode de transmission de l'effort tranchant. On y voit notamment que l'effort tranchant est 
transmis d'une poutre a l'autre par cisaillement du ou des couvre-joint(s). 



Conception 



Transmission de l'effort tranchant 



vttv 



? ? 
? ? 




efforts dans les boulons 



Fig. 9.4 Joint de poutre par couvre-joint(s) d'ame entierement boulonn6(s). 
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Si Ton effectue un calcul elastique des forces en admettant que le centre de rotation d'un demi couvre- 
joint correspond au centre de gravite du groupe de boulons, chaque boulon est sollicite" non seulement par 
une force de cisaillement F,-' due a l'effort tranchant V, mais £galement par une force F," due a 
l'excentricite de V par rapport aux centres de gravite des groupes de boulons : 

Fi'= - (9.1) 
n 

Fi"= -f- 1 - (9.2) 



M e 



nombre de boulons 

moment d'excentricite (M e = Ve) 

distance entre le centre de gravite du groupe de boulons et le i^ me boulon 



n 

L'effort transmis par chaque boulon est alors egal a l'addition vectorielle des deux forces F,-' et Ff : 

F i = F i l + F i " (9.3) 

La verification de l'assemblage se fait par consequent par le contr61e des trois conditions suivantes : 

• Cisaillement des boulons : 

II est necessaire de connaitre l'effort de cisaillement repris par une section du boulon le plus 
sollicite\ Sa valeur de dimensionnement Vjg vaut, selon le nombre de sections cisaillees par 
boulons (qui correspond en fait au nombre de couvre-joints) : 

une section cisaillee : VdB= max(F^ ( ) (9.4 a) 

deux sections cisaillees : Vjg = - max(F^) (9.4b) 

Fdi : valeur de dimensionnement de l'effort repris par le boulon le plus sollicite (F^i = I F^i I ) 
Ce qui permet de faire la verification du cisaillement des boulons avec la relation suivante : 

y dB^ (9-5) 

Vr : resistance au cisaillement d'une section de boulon 

• Pression laterale dans le(s) couvre-joint(s) et dans l'ame des profiles : 

F di <^ (9.6) 
YR 



Lr : resistance a la pression laterale dans le(s) couvre-joint(s) ou dans l'ame des profiles 
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• Effort tranchant dans le(s) couvre-joint(s) : 

V d <-^ = -^- (9.7) 
Yr Yr 

ty : contrainte limite elastique de cisaillement ( = / y / V5 ) 
A : section brute du ou des couvre-joint(s) 

Le calcul de l'effort de cisaillement dans les boulons, presente ci-dessus, est base sur une analyse 
dlastique. Cette derniere repose sur plusieurs hypotheses simplificatrices, en particulier en ce qui 
concerne le centre de rotation de chaque moitie de l'assemblage, que Ton admet confondu avec le centre 
de gravite du groupe de boulons; cela entraine une incompatibility entre les forces et les deformations des 
boulons en cisaillement. Une telle analyse elastique offre toutefois l'avantage d'Stre simple a utiliser et 
d'etre conservatrice. Certains auteurs prdconisent cependant l'emploi d'une analyse dite a l'etat limite 
ultime, qui prend en compte la position variable du centre instantane de rotation des boulons, determined 
a l'aide de la relation cisaillement-deformation transversale du boulon. Cette m6thode iterative 
relativement complexe, presented entre autres dans [9.1], n'est pas developpee ici. 

L'Eurocode 3 (§ 6.5.4) propose plusieurs methodes de calcul possibles pour le dimensionnement d'un 
tel assemblage. Dans les cas ou l'assemblage resiste au glissement, ou si la resistance de calcul au 
cisaillement F v ,/y d'un element d'attache est inferieure a sa resistance de calcul a la pression diametrale 
Fb.Rd> l a repartition des efforts internes entre les elements d'attache doit etre prise proportionnelle a la 
distance au centre de rotation. Dans les autres cas, toute repartition raisonnable des efforts peut etre 
envisagee, a condition qu'elle satisfasse les conditions adoptees dans le calcul des efforts interieurs. 

9.3.3 Couvre-joint d ame soude et boulonne 

La figure 9.5 repr6sente en detail le joint de poutre de la figure 9.3(b) realise" par un couvre-joint 
d'ame soude d'un cote" et boulonne de l'autre, pour lequel on peut admettre que la rotule se situe au droit 
des boulons. Ces derniers sont done uniquement sollicites par les forces de cisaillement dues a l'effort 
tranchant (pas d'excentricitd). Le couvre-joint devra par contre 6tre verifie en tenant compte du moment 
supplementaire du a l'excentricite de l'effort tranchant V. 



Conception 
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Transmission de l'effort tranchant 
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Fig. 9.5 Joint de poutre par couvre-joint d'ame boulonne et soude\ 
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Pour le dimensionnement des soudures, on peut par exemple proc^der de la maniere suivante : on 
admet que la soudure verticale reprend l'effort tranchant V et que les deux soudures horizontales 
reprennent le moment du a l'excentricite de V. Les soudures horizontales sont dans ce cas a dimensionner 
pour reprendre un couple de forces valant chacune Vela. 

9.3.4 Attache par cornieres 

La liaison poutre-colonne r6alisee a l'aide de cornieres (fig. 9.3(d)) merite une attention particuliere 
concernant la transmission des efforts. Examinons pour cela l'assemblage de la figure 9.6, ou la force V 
doit etre transmise de la poutre a la colonne. En admettant que l'articulation de l'assemblage se trouve au 
droit de la face exterieure de l'aile de la colonne, H existe une excentricite e de la force V par rapport au 
centre de gravite des boulons de l'ame de la poutre : cette excentricite cr£e un moment M e = Ve. On se 
retrouve done dans le cas du couvre-joint boulonne" du joint de poutre examine au paragraphe 9.3.2, pour 
lequel les boulons situes sur l'ame de la poutre sont sollicites a la fois par les forces F,-' (due a l'effort 
tranchant) et F;" (due a l'excentricite de V). 
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Fig. 9.6 Transmission des efforts dans une liaison poutre-colonne realisee a l'aide de deux cornieres boulonnees. 



II convient de remarquer qu'il faut encore tenir compte du moment d'excentricite (V72) a du a la 
position excentree des boulons assemblant les cornieres sur la colonne : si cela cree un effort de 
compression par contact dont il n'est pas besoin de tenir compte, cela produit 6galement une force de 
traction Ft sur certains boulons. L'influence de cette force de traction est souvent faible, mais elle ne peut 
pas toujours etre negligee, notamment lorsque le nombre de boulons constituant l'attache est faible 
(sect. 9.6, exemple 9.1). 

Les boulons situes sur l'aile de la colonne ne reprennent quant a eux que la force de cisaillement V, 
dans la mesure ou ils sont situes au droit de l'articulation de l'assemblage. 

Lors de la verification de l'assemblage, on controlera egalement la resistance des cornieres sous l'effet 
de l'effort tranchant et du moment d'excentricite' dans le plan de l'aile de la colonne : l'exemple 9.1 de la 
section 9.6 montre de quelle fafon un tel contrfile pourrait etre fait. Mentionnons que les tables SZS C9.1 
[9.2] contiennent de nombreux tableaux donnant les dimensions et la resistance de liaisons poutre- 
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colonne par doubles cornieres, concues de fa9on a ce que la resistance des cornieres (cisaillement, 
flexion, pression laterale) ne soit pas determinante. 

Dans le cas d'un assemblage avec gousset soude sur la colonne et boulonne' sur la poutre (fig. 9.3(e)), 
la position de l'articulation est diffdrente. Comme elle se situe au droit des boulons, il n'y a pas 
d'excentricite e pour les boulons, mais la soudure du gousset sur la colonne doit etre verifiee pour 
reprendre l'effort tranchant ainsi que le moment d'excentricite cree par celui-ci. 

L'exemple 9.1 de la section 9.6 pr6sente en detail la verification d'une liaison poutre-colonne realisee 
a l'aide de cornieres boulonnees sur la colonne et boulonnees ou soudees sur la poutre. 



9.4 Transmission d'un moment de flexion 

9.4.1 Conception et modelisation 

La section 9.4 traite uniquement la transmission d'un moment de flexion. Une telle approche a ete 
choisie pour des raisons didactiques; en effet, un moment de flexion est presque toujours accompagne 
d'un effort tranchant, mais il nous a semble' utile de bien s6parer les raisonnements a faire pour 
transmettre ces deux types d'efforts. La transmission d'une interaction d'efforts est d'ailleurs examinee a 
la section 9.5. La figure 9.7 montre trois exemples de joints de poutres ainsi que trois liaisons poutre- 
colonne pouvant transmettre un moment de flexion. 
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Fig. 9.7 Exemples de joints de poutres et de liaisons poutre-colonne transmettant essentiellement 

un moment de flexion. 
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Les exemples d'assemblages presentes a la figure 9.7 appellent les commentaires suivants : 

• Fig. 9.7(a). Joint de poutre transmettant le moment de flexion a l'aide des couvre-joints d'ailes et 
d'ame boulonnes. Cet assemblage simple et realisable sur chantier pr^sente cependant le 
desavantage de n6cessiter l'emploi de beaucoup de pieces, tout en 6tant plus long a mettre en 
place que l'assemblage pr6sent6 a la figure 9.7(b). 

• Fig. 9.7(b). Joint de poutre avec deux plaques frontales soudees et boulonnees, prevu pour 
transmettre un moment de flexion positif. La soudure des plaques frontales est rdalisee en atelier, 
ce qui permet de reduire au maximum le temps de montage sur chantier. 

• Fig. 9.7(c). Joint de poutre entierement soude, concu pour etre en general r6alis6 en atelier. Les 
soudures entre les ailes n6cessitent en effet que Ton puisse retourner la poutre. 

• Fig. 9.7(d). Liaison poutre-colonne dont le principal avantage est celui de pouvoir etre mont6e 
entierement sur chantier sans aucune soudure. Le nombre important de pieces lui font souvent 
pr6f6rer l'assemblage decrit a la figure 9.7(e). 

• Fig. 9.7(e). Liaison poutre-colonne soudee et boulonn^e, concue pour transmettre un moment 
negatif. Comme pour le joint de poutre correspondant (fig. 9.7(b)), la soudure de la plaque 
frontale est effectuee en atelier afin de permettre un montage tres rapide. 

Fig. 9.7(f). Liaison poutre-colonne concue pour transmettre un moment negatif. Elle correspond 
au joint de poutre de la figure 9.7(c), mais avec des soudures r£alisees sur chantier necessitant 
une preparation de chanfreins differente. 

II faut encore relever que les assemblages illustr6s h. la figure 9.7 ne permettent pas tous une 
compensation aisee des tolerances de fabrication ou de montage. lis ne devront done Stre choisis que si 
ce critere n'est pas determinant. 



9.4.2 Couvre-joints boulonnes 

La figure 9.8 pr£sente le cas particulier d'un joint de poutre entierement boulonne semblable a celui 
de la figure 9.7(a). On peut envisager pour ce type d'assemblage deux m^thodes de calcul differentes 



Conception Calcul elastique Calcul plastique Transmission 




Fig. 9.8 Transmission du moment de flexion dans un joint de poutre realise avec des couvre-joints boulonnes. 
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pour la repartition du moment de flexion sur les couvre-joints d'ailes et d'ame : un calcul elastique ou un 
calcul plastique. Pour chacune de ces m6thodes, l'equilibre suivant doit toujours etre respecte : 



M = M w + Mf 



(9.8) 



M 
M w 



moment total a transmettre 

moment transmis par les couvre-joints d'ame 

moment transmis par les couvre-joints d'ailes 



Calcul llastique 

On admet que le moment M se repartit entre l'ame (M w ) et les ailes (Mf) selon la theorie d'61asticite, 
a savoir avec des contraintes dans les couvre-joints proportionnelles a la distance de l'axe neutre 
(fig. 9.8). On a ainsi : 

M W =^M (9.9) 

Icj w : inertie des couvre-joints d'ame 

Icj • inertie de l'ensemble des couvre-joints 

Les couvre-joints d'ailes sont done sollicites par un moment Mf, ce qui produit un effort normal 
Nf= Mfla, ou a correspond a la distance entre les centres de gravity des couvre-joints d'ailes. lis doivent 
etre dimensionnes de facon analogue aux assemblages cisailles (chap. 8, exemple 8.3). Les boulons des 
couvre-joints d'ame sont quant a eux sollicitds par des forces F,-'" analogues aux forces F," (9.2) 
d6termin6es pour le couvre-joint d'ame boulonnd, mais avec le moment d'excentricit6 M e remplace par le 
moment M w repris par les couvre-joints d'ame : 

Ft'" = MmIL (9.10) 

Calcul plastique 

• Avec participation de l'ame 

Le moment M se repartit entre l'ame (M w ) et les ailes (Mf) conform6ment a une plastification 
complete des couvre-joints (fig. 9.8). La m6thode de dimensionnement des boulons est la meme que celle 
utilisee pour le calcul elastique (l'equilibre donnd par (9.8) doit toujours etre satisfait), mais avec une 
valeur du moment M w repris par l'Sme donn6e par : 

M W =^M (9.11) 

Zqjw '■ module plastique des couvre-joints d'ame 

Zqj : module plastique de l'ensemble des couvre-joints 
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• Avec participation des ailes uniquement 

En negligeant la participation des couvre-joints d'ame, on admet que le moment de flexion est 
entierement repris par les ailes : on a ainsi Mf= M. La verification des couvre-joints d'aile et de leurs 
boulons se fait comme pour un assemblage cisaille (chap. 8, exemple 8.3), avec Nj-= Mia, alors que les 
couvre-joints d'Sme ainsi que leurs boulons ne servent qu'a la reprise de l'effort tranchant, de la meme 
maniere que les assemblages decrits a la section 9.3. 

9.4.3 Plaques frontales 

Un joint de poutre transmettant un moment de flexion peut se faire a l'aide d'une plaque frontale non 
debordante ou debordante (fig. 9.9). La transmission du moment de flexion peut se modeliser en 
admettant une force de compression F c transmise directement par contact, et des efforts de traction F t sur 
les boulons les plus proches de l'aile tendue (les autres boulons sont reserves a la transmission d'un 
eventuel effort tranchant). 



Plaque frontale non-ddbordante 



Plaque frontale debordante 
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Fig. 9.9 Joints de poutres avec plaque frontale non debordante ou de"bordante. 



Dans le cas de la plaque frontale debordante avec des boulons de preference precontracts, il convient 
de tenir compte de l'eventuelle force de levier H (§ 8.7.6). Pour le type de detail illustre' a la figure 9.9, les 
tables SZS C9.1 [9.2] suggerent une valeur de la force H egale a environ 30 % de la resistance a la 
traction des boulons situ6s dans la zone debordante de la plaque frontale. Les boulons doivent etre 
dimensionnds en traction selon les indications du paragraphe 8.4.3. 

L'exemple 9.2 de la section 9.6 pr6sente en detail la verification d'une liaison poutre-colonne avec 
plaque frontale debordante. 

9.4.4 Liaison entierement soudee 

Les joints soud6s ne peuvent pas toujours etre r£alis£s en atelier, par exemple pour des raisons de 
transport. La figure 9.10 montre un joint de poutre r6alis6 en atelier et un joint de poutre effectud lors du 
montage sur chantier. 

Dans le cas du soudage en atelier (fig. 9.10(a)), les profiles sont assembles au moyen de soudures 
bout a bout en V ou en V double selon l'6paisseur des elements a assembler. Si Ton a un changement de 
section, on se rappellera (§ 3.2.3) qu'en utilisant des profiles a larges ailes de series differentes, mais de 
meme numero, la distance entre les faces int6rieures des ailes est identique (par exemple pour les profiles 
HEA 300, HEB 300 et HEM 300, on a h-2t= 262 mm). 
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(a) Soudage en atelier. 
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(b) Soudage sur chantier. 



Fig. 9.10 Joints de poutres soudes. 



En cas de soudage sur chantier (fig. 9.10(b)), il est necessaire de d6couper l'ame afin de pouvoir 
souder les ailes en position normale (en atelier, cette decoupe n'est pas necessaire, car le profil6 peut etre 
tourne pour etre place dans n'importe quelle position). Afin de limiter les contraintes residuelles dues au 
retrait des soudures, on adopte la sequence de soudage suivante : © et @ soudage des ailes (un couvre- 
joint de montage provisoire permet de maintenir en place les profiles lors de cette operation), ® soudage 
de l'ame (apres avoir enlev6 le couvre-joint de montage). 

Les soudures de ces joints sont g6neralement des soudures completement penetrees et ne necessitent 
pas de dimensionnement. II faut cependant relever que la classe de qualite des soudures doit etre definie 
en vue de fixer les exigences de qualite (§ 7.2.4). 



9.5 Interaction d* efforts 

Ce paragraphe a pour but de mettre en dvidence certaines particularites des joints de poutres et des 
liaisons poutre-colonne devant transmettre simultanement un moment de flexion et un effort tranchant. 
Dans certains cas, il peut 6galement y avoir une interaction avec un effort normal, auquel cas les 
sollicitations provenant de cet effort normal seraient a ajouter a celles dues aux autres efforts. 

9.5.1 Joint de poutre 

La figure 9. 1 1 pr6sente deux exemples de joints de poutres boulonnes prevus pour transmettre a la 
fois un moment de flexion M et un effort tranchant V. 



Conception 



Conception 



Transmission des efforts 



M V 

n 



m 



+ 



M 



15 




par contact 

i 



par cisaillement 
des boulons 



par traction 
des boulons 



(a) Assemblage par couvre-joints. 



(b) Assemblage par plaque frontale. 



Fig. 9.11 Joints de poutres boulonnes transmettant a la fois un moment de flexion et un effort tranchant. 
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Le dimensionnement des boulons et des couvre-joints de l'assemblage de la figure 9.11(a) se fait de la 
mSme maniere que celui des assemblages des figures 9.4 et 9.8, sauf que le couvre-joint d'ame reprend 
6galement, en plus de l'eventuel moment de flexion A/ w , un effort tranchant V. Les boulons des couvre- 
joints d'ame sont done sollicites simultanement par les forces F;', F," et Fj'" ddcrites dans les paragraphes 
9.3.2 et 9.4.2. Pour le dimensionnement de ce type de joint de poutre, il est plus simple de considered 
dans la mesure du possible, que les couvre-joints d'ailes reprennent la flexion a eux seuls et que les 
couvre-joints d'ame reprennent uniquement l'effort tranchant. Cette methode correspond au calcul 
plastique avec participation, a la flexion, des ailes uniquement (§ 9.4.2). L'exemple 9.3 de la section 9.6 
presente en detail la verification d'un tel joint de poutre. 

Dans le cas du joint de poutre avec plaque frontale (fig. 9.11(b)), il est possible de modeliser la 
transmission des efforts sur la base d'un raisonnement plastique en reservant certains boulons pour 
transmettre l'effort tranchant par cisaillement. Les autres boulons servent quant a eux a la reprise du 
moment de flexion, qui peut Stre d6compos6, conformement a ce qui a 6t€ pr6sente" au paragraphe 9.4.3, 
en un couple de forces se transmettant respectivement par contact et par traction des boulons. 

9.5.2 Liaison poutre-colonne 

Les liaisons poutre-colonne transmettent en general une interaction d'effort. II est done parti- 
culierement important de cr6er des assemblages homogenes : e'est ainsi qu'une transmission des forces, 
realised a la fois avec des soudures et des boulons, n'est pas toujours une bonne solution. La 
figure 9.12(a) montre un exemple d'assemblage a 6viter: l'effort tranchant risquerait de passer dans les 
soudures, celles-ci etant beaucoup plus rigides que l'assemblage boulonne" de l'§me. Deux meilleures 
solutions sont presentees a la figure 9.12(b) : un assemblage entierement boulonne, ainsi qu'un 
assemblage soud6 et boulonn6 pour lequel les soudures sur la colonne sont executees en atelier, pour 
permettre d'assembler la poutre sur le chantier a l'aide de boulons. Cette derniere variante pr6sente par 
ailleurs l'avantage d'6viter tout glissement vertical de l'assemblage. 



~1 




± 




(a) Mauvaise solution. 



(b) Meilleures solutions. 



Fig. 9.12 Exemples de liaisons poutre-colonne transmettant a la fois un moment de flexion et un effort tranchant. 



II faut encore preciser que les assemblages illustrSs a la figure 9. 12 ne permettent pas une 
compensation aisee des tolerances de fabrication ou de montage. Une facon d'ameliorer ceci serait de 
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prevoir, deja des leur conception, la mise en place, lors du montage de l'assemblage, de fourrures entre la 
poutre et les 61ements d'attache horizontaux. 

L'Eurocode 3 (§6.9) donne une methode complete de calcul de la liaison poutre-colonne, comprenant 
en outre les courbes moment-rotation, la capacite de rotation, la rigidite en rotation ainsi qu'une 
classification des assemblages selon les rigidites des Elements et leur resistance. 



9.6 Exemples numeriques 

Cette section contient trois exemples numeriques illustrant les notions relatives a la modelisation et a 
la verification des assemblages etudies dans ce chapitre : 

• Exemple 9. 1 . Liaison poutre-colonne avec doubles cornieres transmettant un effort tranchant. 

• Exemple 9.2. Liaison poutre-colonne avec plaque frontale transmettant un moment de flexion et 

un effort tranchant. 

• Exemple 9.3. Joint de poutre avec couvre-joints transmettant un moment de flexion et un effort 

tranchant. 

Dans ces exemples, les valeurs numeriques relatives a la r6sistance des soudures (sections de contact 
ou de gorge) et des boulons (cisaillement, traction, pression laterale, glissement) ont 6t6 tirees des 
tableaux 7.18, 8.32, 8.33 et 8.34, afin d'en demontrer l'application. 



Exemple 9.1 Liaison poutre-colonne avec doubles cornieres 

Soit l'assemblage en acier Fe E 235 entre une poutre (IPE 270) et une colonne (HEB 160), r£alis£ a l'aide 
de doubles cornieres (LNP 90 ■ 60 ■ 6) et represente a la figure 9.13. II doit permettre de transmettre un effort 
tranchant V dont la valeur de dimensionnement vaut = 45 kN. 

Verifier les differents elements de cet assemblage pour les deux cas suivants : 

• les cornieres sont fixees sur l'ime de la poutre a l'aide de boulons M16 en acier 4.6, 

• les cornieres sont fixees sur Time de la poutre par un cordon de soudure d'epaisseur a = 4 mm. 
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Fig. 9.13 Liaison poutre-colonne avec doubles cornieres. 



Dans le cas de ces deux assemblages, on peut admettre que l'articulation se situe au droit de l'aile de la 
colonne, comme indiqu6 a la figure 9.3(d). 
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Cornieres boulonnees 

Selon le module de transmission des efforts represent^ a la figure 9.14, on constate que les boulons de la 
colonne et de la poutre doivent reprendre la force de cisaillement V d , tandis que les boulons de la poutre 
reprennent en plus les moments dus aux excentricitds e (dans le plan de l'Sme de la poutre) et a (dans le plan 
de l'aile de la colonne). 
• Verification des boulons au cisaillement : 

Comme les boulons de la poutre sont les plus sollicites, on peut se contenter de verifier ceux-ci. La valeur 

de dimensionnement de la force de cisaillement F d g agissant sur une section de ces boulons est egale a la 

somme vectorielle des deux forces suivantes : 

V d /2 45kN/2 
F d ' = -y- = \ = 11.3 kN 

(V d /2)e (45 kN/ 2) - 50mm 

F d " = — = — = 22.5 kN 

a p\ 50 mm 

FdB = ^{Fd') 2 +{Fd"f = V( n - 3kN ) 2 +( 22 -5kN) 2 =25.2kN 
Dans le cas d'un assemblage avec deux boulons d'Sme, comme celui examine ici, on peut de facon 
raisonnable estimer que le bras de levier de la force de traction F t due a l'excentricite a (fig. 9.6) est egal 
a l'entre-axe vertical des boulons p\. La valeur de dimensionnement de cette force de traction vaut ainsi : 

(V d /2)a (45kN/2)-39mm 
Fdt = —pj- = 5^ = 17.6 kN 

La verification d'un boulon sollicite par une interaction traction-cisaillement se fait avec (8.8). Pour des 
boulons M16 en acier 4.6 (dont les resistances a la traction et au cisaillement d'une section simple valent 
respectivement, selon le tableau 8.32, Tr = 38 kN et Vr = 40 kN), on peut verifier que leur resistance est 
suffisante : 



Fdt 



2 f 



F dB 



{.VrIYr) 



15.8 Y ( 25.2 



38.0 140.0/1.1 



= 0.69 < 1.0 



Verification de la corniere pour l'interaction flexion-cisaillement : 

La verification se fait au droit de la section B-B. (Une verification analogue devrait etre faite pour la 

section C-C). Les contraintes tangentielles sollicitant chaque corniere valent: 

V/2 V/2 45.0- IQ 3 N/2 , 

t = —r~ = ~r = : =31.3 N/mnv' 

A th 6 mm ■ 120 mm 

Selon (4.92) et (4.93), la limite d'elasticite reduite f yr et le moment plastique reduit Mpi Y y valent : 
f yr = a//2 - 3 r 2 = V (235 N/mm 2 ) 2 - 3 (31.3 N/mm 2 ) 2 = 229 N/mm 2 

, th 2 „„„„,, 6 mm • (120 mm) 2 , 

M ply,V = fyr = 229 N/mm 2 — = 4.9 ■ 10 6 Nmm = 4.9 kNm 

En negligeant l'influence du conge de raccordement, on peut verifier que les dimensions de la corniere 
sont largement suffisantes : 

M d = y (H) 3 - /) = (35 mm - 6 mm) = 0.65 kNm < = 49 ™ m = 4 . 5 kNrn 

Verification de l'ame a la pression laterale : 

Lepaisseur de l'ame de la poutre (6.6 mm) est determinante dans le cas de la verification de la resistance 
a la pression laterale (l'epaisseur de chacune des deux cornieres 6tant de 6 mm). Avec la resistance ultime 
a la pression laterale Lr, obtenue avec les valeurs usuelles du tableau 8.33 (on neglige de ce fait 
I'inclinaison de la force de cisaillement F d g), on peut verifier que l'epaisseur de l'ame de la poutre est 
suffisante : 

L R = 10.1 kN/mm • 6.6 mm = 66.7 kN 

Fdr 2 F dB = 2 • 25.2 kN = 50.4 kN < — = ~~ = 60.7 kN 
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Cornieres soudees 

Selon le module de transmission des efforts reprdsentd a la figure 9.14, on admettra que le cordon de 
soudure vertical reprend l'effort tranchant Vj et que les cordons de soudure horizontaux reprennent les 
moments dus aux excentricitls a\ (dans le plan de l'Sme de la poutre) et a (dans le plan de l'aile de la 
colonne). 

• Dispositions de construction : 

Dans le cas present, l'epaisseur minimale du cordon est de a mm = 4 mm (§ 7.3.6). Quant a l'6paisseur 
maximale, elle est obtenue avec (7.2) a partir de l'epaisseur des cornieres, qui est d6terminante dans ce 
cas : 

a max - 0.7 t min = 0.7 • 6.0 mm = 4.2 mm 
Un cordon d'angle d'6paisseur a = 4 mm satisfait done les dispositions de construction a respecter. 

• Cordon d'angle vertical : 

Etant donnd que les cornieres et la poutre sont en acier Fe E 235, la resistance R s d'un des deux cordons 
d'angle vertical de 4 mm d'epaisseur peut fitre obtenue avec les valeurs du tableau 7.18, et Ton peut 
verifier qu'un tel cordon d'angle est largement suffisant : 
R s = 0.93 kN/mm • 120 mm = 1 12 kN 

\v d = ^-45kN= 22.5 kN £ — = U . 2 1 kN = 102 kN 
2 2 ft 1.1 

• Cordons d'angle horizontaux : 

Les forces sollicitant chacun des cordons d'angle horizontaux valent, dans le plan de l'ame de la poutre 

(excentricite' aj) et perpendiculairement a ce plan (excentricite a) : 

{V d l2)a x (45 kN/ 2) 90 mm 

F\ = = r^Tr — — = 16.9 kN 

1 £12 120 mm 

(y d ll)a I (45 kN/ 2) -39 mm 

F2 = a 2 _ 2 120 mm " 73 ™ 

Selon les indications du paragraphe 7.4.3, valables pour les cas de sollicitations composdes des cordons 

d'angle, la rdsultante sollicitant un cordon d'angle horizontal vaut : 



'+f\ = V (16.9 kN) 2 + (7.3 kN) 2 = 18.4 kN 
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Avec la resistance R s d'un cordon d'angle, d'epaisseur a = 4 mm et de longueur I = 75 mm, obtenue avec 
les valeurs du tableau 7.18, on peut verifier que les cordons d'angle horizontaux sont largement suffisants 
dans ce cas : 

R s = 0.93 kN/mm • 75 mm = 69.8 kN 

F d =18.4kN<-^-= 69 8kN =63.5kN 
7/f 1.1 



Exemple 9.2 Liaison poutre-colonne avec plaque frontale 

Soil l'assemblage en acier Fe E 235 entre une poutre (IPE 330) et une colonne (HEM 240), realise- a l'aide 
d'une plaque frontale ddbordante, et repr<5sente a la figure 9.15. Les boulons precontracts utilise* sont des 
boulons M 20 en acier 10.9. 

Verifier les diff6rents elements de cet assemblage pour des efforts a transmettre dont les valeurs de 
dimensionnement valent respectivement M d = 160 kNm et V d = 280 kN. 



Coupe A-A Elevation Equilibre des forces 




Fig. 9.15 Liaison poutre-colonne avec plaque frontale. 



Transmission des efforts 

On mod£lisera cet assemblage en admettant que le moment de flexion est decompose en un couple de 
forces agissant dans les ailes de la poutre (pas de participation de Tame de la poutre). L'effort de traction F, 
est transmis par la soudure de l'aile supeneure de la poutre dans la plaque frontale, puis dans la colonne par 
les quatre boulons superieurs de l'assemblage. L'effort de compression F c est quant a lui transmis directement 
par contact au niveau de l'aile infirieure de la poutre. 

L'effort tranchant V passe par la soudure de Fame de la poutre dans la plaque frontale. On admet ensuite 
qu'il est repris par les deux boulons infeneurs de l'assemblage qui doivent etre, pour des raisons pratiques, de 
meme type que les boulons superieurs. 

Prealablement a tout calcul, il convient de verifier si la colonne est capable de reprendre les efforts 
provenant de la traverse (verification non effectuee dans cet exemple). On venfiera ensuite les soudures entre 
la poutre et la plaque frontale, puis on procedera a la verification des boulons qui reprennent la traction au 
niveau de l'aile supeneure et par la suite de ceux qui reprennent l'effort tranchant. La plaque frontale sera 
verifiee en dernier. 
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Soudures 

• Soudure sur 1'aile tendue : 

II est recommande d'exdcuter une soudure en V completement pdn^trde, du fait des importants efforts de 
traction au niveau de l'aile tendue. On peut s'en convaincre en determinant l'dpaisseur du cordon d'angle 
qui serait necessaire. L'effort normal a transmettre par les ailes correspond a : 
Ma 160 - 10 6 Nmm - 

"* m F > = b - 318.5 mm = 502 ■ 10 3 N = 502 kN 
Avec les valeurs du tableau 7.18, on peut verifier que la resistance R s d'un cordon d'angle de 8 mm 
d'epaisseur et de 2 • 160 mm de longueur est suffisante : 

R s = 1.87 kN/mm • 2 • 160 mm = 598 kN 

R s 598 kN 
N d = F, = 502 kN £ — = ° , = 544 kN 

7k 

Une telle epaisseur n'est cependant pas possible, car l'epaisseur du cordon d'angle ne doit pas exceder, 
selon (7.3), a max = 0.5 f m , n = 0.5 11.5 mm = 6 mm. Une soudure completement penetrde est ainsi 
necessaire. 

• Soudure sur l'aile comprimee : 

Comme l'effort de compression est transmis par contact, une epaisseur minimale de 4 mm du cordon 
d'angle est suffisante. 

• Soudure sur l'Sme : 

Les dispositions pratiques de construction (§ 7.3.6) imposent un cordon d'angle de 4 mm d'epaisseur 

(pour une epaisseur de 7.5 mm de l'Sme du profile' LPE 330). Comme l'effort de cisaillement a transmettre 

vaut V d = 280 kN, on peut verifier, avec la resistance R s obtenue avec les valeurs du tableau 7.18, qu'un 

tel cordon d'angle est largement suffisant : 

R s = 0.933 kN/mm • 2 ■ 270 mm = 504 kN 

R s 504 kN 
V d = 280 kN < — = . . =458kN 

YR 11 

Boulons sollicites en traction 

En admettant la presence d'une force de levier H, la resistance des boulons est suffisante si l'inegalite 
suivante est satisfaite (equilibre par rapport a l'axe de l'aile comprimee) : 

M d <, [(2T R ai+2T R (ai+a2)-H(ai+a 2 + ai)] — 

YR 

2 Tr : resultante de traction dans les boulons, donnee par la resistance ultime a la traction Tr des 
boulons 

H : force de levier agissant a l'etat de mine a l'extremite superieure de la plaque, provenant de la 

deformation de la plaque (§ 8.7.6), et admise ici egale a H = 0.30 ■ 2 T R (§ 9.4.3) 
La verification montre que quatre boulons M 20 en acier 10.9 precontracts (T R = 196kN selon 
tableau 8.34) sont suffisants : 

160 ■ 10 6 Nmm <, [(2 ■ 196 • 10 3 N (268 mm + 363 mm - 0.3 • 403 mm)] = 182 • 10 6 Nmm 



Boulons sollicites en cisaillement 

• Verification au cisaillement : 

Le tableau 8.32 indique une resistance au cisaillement d'un boulon M 20 en acier 10.9 6gale a 
Vr = 157 kN. On peut ainsi verifier que les deux boulons prevus pour reprendre l'effort tranchant V sont 
suffisants : 

2 V R 2 • 157 kN 

V d = 280 kN < — -= — = 285 kN 

YR 11 
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• Verification a la pression laterale : 

La pince a prendre en compte correspond a la pince maximale (§ 8.5.1), a savoir e\ = 3 d = 60 mm. Avec 

la valeur de la pression laterale L R sur l'aile de la colonne d'epaisseur 12.5 mm obtenue avec les valeurs 

maximales du tableau 8.32, on peut verifier que la resistance a la pression laterale est 6galement 

satisfaite : 

L R = 17.3 kN/mm • 12.5 mm = 216 kN 

2L R 2-216kN 
V d = 280 kN < — - = n = 393 kN 

Plaque frontale 

Les boulons sont arranges de telle sorte que les valeurs usuelles des pinces (tab. 8.10) sont respectees. 

La verification de la plaque frontale peut se faire avec le modele illustre' a la figure 9.15, ou Ton admet 
que la partie debordante de la plaque frontale est encastree au niveau de la face exterieure de l'aile superieure 
de la poutre (les tables SZS C9.1 [9.2] utilisent un meme modele mais avec une position de l'encastrement 
legerement diffdrente). 

Si Ton ddsire exclure la mine de l'assemblage par flexion de la plaque frontale, celle-ci doit pouvoir etre 
sollicitee, par chaque boulon, par une force correspondant a sa resistance a la traction T R . En comparant la 
sollicitation de la plaque frontale a sa resistance a la flexion, on doit verifier la relation suivante : 

2 T R • 42 mm - H • 82 mm < M R 
Si Ton admet (§ 9.4.3) que la force de levier H = 0.30 ■ 2 T R , la sollicitation de la plaque frontale vaut : 

27/ ? -42mm-#-82mm = 2 • 196 kN • 0.042 m- 0.3 • 2 • 196kN 0.082m = 6.82 kNm 

tandis que son moment plastique vaut, avec une epaisseur f j = 30 mm et une largeur 2c = 160 mm : 

2 c t\ 160 mm • (30 mm) 2 , , 

M R = f y = ^ -.235N/mm 2 = 8.46- 10 6 Nmm= 8.46 kNm 

Remarquons que les tables SZS C9.1 [9.2] d£terminent cette resistance a la flexion avec une contrainte 6gale 
a 0.8 f u au lieu de f y . 

La comparaison entre la sollicitation de la plaque frontale et sa resistance a la flexion montre que son 
epaisseur de 30 mm est suffisante : 

6.82 kNm < M R = 8.46 kNm 
On remarque que le facteur de resistance yg n'a pas besoin d'etre pris en compte dans cette verification. Cela 
provient du fait que ce qui est appeie ici sollicitation (la partie gauche de la verification) Ji'est pas du a une 
action, mais depend d'une resistance (en 1'occurrence la resistance a la traction T R des boulons). 



Exemple 9.3 Joint de poutre avec couvre-joints 

Soit le joint de poutre boulonne en acier Fe E 235 realise a l'aide de couvre-joints d'ame et d'ailes 
(boulons M 20 en acier 4.6) defini a la figure 9.16. II doit transmettre entre les deux poutres HEA 400 un 
moment de flexion Af et un effort tranchant V. 

Verifier cet assemblage afin de garantir la transmission de ces efforts dont les valeurs de dimen- 
sionnement valent respectivement = 250 kNm et = 200 kN. 

Transmission des efforts 

On effectuera un calcul plastique de l'assemblage en admettant que le moment de flexion est entierement 

transmis dans les ailes du profile. La valeur de dimensionnement de la force F due a la decomposition du 

moment de flexion est donnee par : 

M d 250 • 10 6 Nmm , 

Fd = ~jf = ^^7— = 674 • 10 3 N= 674 kN 

b 5ii mm 

On admettra que l'effort tranchant est repris quant a lui uniquement par l'ime du profile. 
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Coupe fildvation Transmission Transmission 

du moment de l'effort 




Fig. 9.16 Joint de poutre avec couvre-joints. 



On venfiera tout d'abord que ce modele de calcul est realiste en controlant si l'assemblage des ailes est 
suffisant (boulons et couvre-joints, ces derniers 6tant determinants par rapport aux ailes de la poutre). On 
venfiera ensuite les couvre-joints et les boulons d'ame. 

Boulons d'aile 

L'effort dans chaque aile 6tant transmis par trois couvre-joints (un a l'exterieur du profile, deux a 
l'interieur), chaque boulon est cisaill£ dans deux sections. Etant donn£ que le couvre-joint exterieur a une 
surface egale a celle des deux couvre-joints interieurs, les deux sections cisaillees de chaque boulon sont 
sollicitees de la meme maniere. Au cas ou cette egalite' de surface ne serait pas satisfaite, une modelisation 
adequate devrait alors etre faite. 

Sachant que la resistance d'une section cisaillee d'un boulon M 20 en acier 4.6 vaut V# = 63 kN 
(tab. 8.32), on peut verifier que les boulons d'aile sont suffisants (en raisonnant par rapport aux 12 sections 
cisaillees) : 

F d 674 kN ^ V R 63 kN ... 

12 = =56 " 2kN n = ~Ta~ = 57,3kN 

Couvre-joint d'aile 

• Dispositions de construction : 

La largeur des couvre-joints est limitee par les dimensions du profile, soit 2 c = 300 mm pour le couvre- 
joint exterieur. Quant a la largeur des couvre-joints interieurs, elle est limitee par l'epaisseur de l'Sme et 
par les conges de raccordement, d'ou une largeur maximale de 1 17 mm; une largeur de 90 mm est done 
possible. 

Etant donn6 que les pinces et ecartements des boulons correspondent aux valeurs usuelles (tab. 8.10), les 
dispositions de construction sont respectees. 

• Verification de la pression laterale : 

La resistance a la pression laterale Lr d6terminante se rapporte aux couvre-joints exterieurs d'aile (de 
plus faible 6paisseur que les couvre-joints intdrieurs) et vaut, par boulon et par surface de contact, en 
utilisant les valeurs usuelles du tableau 8.33 : 

L R = 11.6kN/mm-6mm = 69.6kN 
La verification de la resistance a la pression laterale des couvre-joints exteneurs d'aile permet done de 
s'assurer que l'epaisseur des couvre-joints est suffisante : 

g.ffllH. 
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• Verification de la section brute : 

La section brute ainsi que la resistance correspondante des couvre-joints exteneurs d'ailes valent 
respectivement (8.1 1 a) (calculs identiques pour les couvre-joints int£rieurs d'ailes) : 
A = 300 mm -6 mm = 1800 mm 2 

F i? =/ ) ,A = 235N/mm 2 1800 mm 2 = 423 10 3 N = 423 kN 
On constate que la section brute des couvre-joints d'ailes est suffisante : 

F , = ^ = 33 7kN<^ = i^ = 385kN 
d 2 y R 1.1 

• Verification de la section nette (determinante pour les couvre-joints interieurs d'ailes) : 

Une demarche semblable permet de s'assurer que la section nette des couvre-joints exteneurs d'ailes est 

egalement suffisante (8. 1 1 b) : 

A n = 1800 mm 2 - 2 - 22 mm ■ 10 mm = 1360 mm 2 

FRn = 0.8/„ A n = 0.8 ■ 360 N/mm 2 • 1360 mm 2 = 391.7 • 10 3 N = 392 kN 

F , = 67ikN =3 37kN<^ = ^ = 356kN 
d 2 y R 1.1 

Les dimensions des couvre-joints d'ailes indiquees a la figure 9.16 satisfont ainsi les exigences liees aux 
dispositions de construction et a la resistance. 

Boulons d'ame 

• Dispositions de construction : 

La geomdtrie de l'assemblage est donnee par des considerations pratiques sur les dimensions de la poutre 
et la disposition des boulons. Pour des raisons d'uniformitd, ces boulons sont identiques a ceux qui sont 
utilises pour l'assemblage des ailes. lis sont egalement cisaill6s en deux sections. Comme auparavant, il 
est necessaire de s'assurer que les dispositions de construction sont respectees. 

La hauteur maximale des couvre-joints d'ame est donnee par la hauteur de fame entre les congas de 
raccordement, soit h\ = 298 mm. Une hauteur de couvre-joints h = 280 mm satisfait done ce critere. 
La largeur du couvre-joint correspond aux valeurs usuelles des pinces et des ecartements des boulons. 
Dans le cas present elle vaut en effet : 2 (40 mm + 60 mm + 40 mm) + 10 mm = 290 mm. 

• Determination du moment d'excentricite' : 

L'excentricite de V d par rapport au centre de gravity du groupe de boulons cree un moment d'excentricite 
M e dont la valeur de dimensionnement vaut : 

M de = Vd e > avec e - (60 mm/ 2) + 40 mm + (10 mm/ 2) = 75 mm 

M de = 200 • 10 3 N • 75 mm = 15 • 10 6 Nmm = 15 kNm 

• Sollicitations des boulons : 

Chaque boulon est sollicite par les forces F\ (due a l'effort tranchant V) et F," (due au moment 
d'excentricite M e ) definies par (9.1) et (9.2). Leurs valeurs de dimensionnement valent respectivement : 

„ , Vd 200 kN 

F di = T = = 50 0 kN 

r „ M de rj 

F di = TTT" 



La geometric de l'assemblage donne pour chaque boulon r,- = V 100 2 + 30 2 = 104 mm, d'ou : 

15- 10 6 Nmm- 104 mm , 

Fdi" = 1 = 35.4 ■ I0 3 N = 35.4 kN 

4 (105 mm) 2 

La somme vectorielle permet d'obtenir l'effort resultant pour le boulon le plus sollicite, ce qui donne 
numeriquement : 

max(F di ) = 69.2 kN 
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Avec deux sections cisaillees par boulons, la verification de la r6sistance des boulons montre qu'ils sont 
suffisants : 

^ = 6?^N m 346kN $ V, = 61M = 5?3kN 

2 2 y R 1.1 

Couvre-joints d'ame 

Etant donne" que l'epaisseur de Time de la poutre est superieure a l'6paisseur cumulee des deux couvre- 
joints, c'est la resistance de ces derniers qui est d&erminante. II faut done les verifier au cisaillement (section 
brute) et a la pression laterale. 

• Cisaillement d'un couvre-joint : 

Avec la contrainte limite 61astique de cisaillement ty = fy/v3= 135 N/mm 2 

et l'aire d'un couvre-joint A = 280 mm • 4 mm = 1 120 mm 2 , on a : 

V d 200 kN V R t v A 135 N/mm 2 - 1120 mm 2 , 

-f = — — = 100kN < — = =. — = 137 • 10 3 N = 137 kN 

2 2 YR Yr 11 

• Pression laterale : 

Avec la resistance ultime a la pression latdrale Lg obtenue avec les valeurs usuelles du tableau 8.33, on 
peut verifier que l'epaisseur de 4 mm des couvre-joints d'&me est suffisante : 
L R = 1 1 .6 kN/mm • 4 mm = 46.4 kN 

Fdi 69.4 kN L R 46.4 ■ 10 3 N ~ 

-f - = \I = 34.7 kN < — = — = 42.2 ■ 10 3 N = 42.2 kN 

2 2 jjj 1.1 

Les dimensions des couvre-joints d'Sme indiqu£es a la figure 9.16 satisfont ainsi les exigences li£es aux 
dispositions de construction et a la resistance. 
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10.1 Introduction 

La resistance ultime des elements comprimds est tres souvent definie non pas par un critere de 
resistance en section, mais par un critere de stability de forme. Afin d'illustrer en quoi consiste un 
probleme de stabilite de forme, on peut faire une analogie entre le flambage d'une barre biarticulde 
parfaitement rectiligne et l'equilibre d'une balle parfaitement spherique sur une surface sans frottement 
(fig. 10.1). 



N\<N er N 2 = N cr N 3 >N, 



I I J 




Fig. 10.1 Stabilite de forme d'une barre comprimde. 

La barre etant soumise a une charge axiale de compression N\, supposons qu'on lui impose un petit 
deplacement lateral; si la barre revient a sa position initiale lorsque la cause de ce deplacement est 
supprimee, on dit qu'elle est en equilibre stable. II existe une charge #2, superieure a N\, pour laquelle la 
barre garde sa position deformee apres la suppression de la cause du deplacement lateral, quelle que soit 
la grandeur de ce dernier; elle a alors trouve un nouvel etat d'equilibre et on dit qu'elle est en equilibre 
metastable ou indifferent. La charge N2 est appelee charge critique de flambage elastique N cr . Pour une 
charge superieure a N cr , la barre se derobe si on lui impose un petit deplacement lateral; la 
d6formation s'accentue et devient inacceptable : le systeme est alors instable. 

L'&ude de la stabilite d'un systeme consiste a determiner la valeur de la charge critique pour laquelle 
le systeme est en equilibre metastable. La charge critique ddpend de la forme de la barre a l'etat 
metastable, qui est caracterisee par la longueur de flambage 1% . La theorie developpee dans ce chapitre se 
concentre essentiellement sur la determination de cette longueur. 

On peut classer les problemes de stabilite en plusieurs categories suivant que Ton etudie une structure 
dans son ensemble ou les differents elements qui la composent : 

• Stability d'une barre : analyse d'un element lineaire a axe rectiligne (barre droite), curviligne (arc) 
ou quelconque, soumis a des actions conduisant a des sollicitations d'effort normal N, de moment 
de flexion M, d'effort tranchant V et de moment de torsion T. Dans ce volume, ne seront traitees 
que les barres droites sollicitees en compression simple (chap. 6 et 10), en flexion simple (chap. 5 
et 1 1) et en flexion composee (chap. 6). 
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• Stabilite d'un ensemble d'ilements liniaires et plans : etude des cadres bi- ou tridimensionnels 
(vol. 1 1). 

• Stabilite d'une plaque ou d'une coque : analyse de plaques sollickers par des charges agissant 
dans leur plan (chap. 12) et de coques, tels que cylindres ou voiles (vol. 5). 

Le but de ce chapitre est d'examiner le phdnomene d'instabilite qu'est le flambage des barres 
comprimdes, en mettant en Evidence les principaux parametres qui rdgissent ce ph£nomene. Pour 
atteindre ce but, les points suivants y sont trait6s : 

• Section 10.2. Presentation de la throne lin^aire du flambage eiastique. 

• Section 10.3. Etude de la resistance ultime au flambage d'une barre reelle. 

La connaissance de la matiere de ce chapitre est importante, car elle forme la base du dimensionnement 
des elements comprimls pr6sente au chapitre 6. 

10.2 Throne lineaire du flambage eiastique 
10.2.1 Principes 

Cette theorie, etablie dans ses fondements les plus simples par Euler en 1744 [10.1], est traitee dans le 
volume 2; elle ne fait done ici que l'objet d'un bref rappel pour le flambage plan (ou flambage par 
flexion) d'une barre droite simplement comprimee. Les principales hypotheses a la base de cette theorie 
sont : 

• barre prismatique biarticulee parfaitement rectiligne, 

• barre ideale sans imperfections (deformation initiale, contraintes r6siduelles, etc.), 

• barre sollicit^e en compression pure par une charge parfaitement centree, 

• matenau infiniment elastique lineaire, 

• deformation par torsion empSchee.. 

Considerons la barre comprimee de la figure 10.2. La charge critique N cr est egale a la charge pour 
laquelle la barre est en equilibre indifferent. Pour obtenir cette valeur, on impose une deformation a la 




N 



Fig. 10.2 Flambage plan d'une barre biarticulee (bifurcation de I'equilibre). 
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barre chargee et Ton 6crit son Equation d'equilibre dans la position deform6e. Cette position repr£sente 
done un 6tat d'equilibre possible. La representation graphique du phenomene est caractdrisee par une 
augmentation de la charge N sans aucune deformation w jusqu'a une valeur de charge N = N cr , oii le 
deplacement lateral w comporte un point de bifurcation. L'ensemble des points situes sur les deux 
tron5ons horizontaux de la courbe N-w de la figure 10.2 representent 6galement un 6tat d'equilibre 
possible. Ce phenomene est par consequent appele flambage par bifurcation. 

La condition d'equilibre entre les moments ext6rieur et int£rieur permet d'6crire les Equations 
differentielles ci-apres, suivant le type de flambage : 

selon l'axe y : Ely ^jjf - + Nw(x) = 0 (10.1 a) 

selon l'axe z : EI Z + Nv(x) = 0 (10.1 b) 

II est n£cessaire de pr6ciser la terminologie employee ici pour designer le type de flambage, que nous 
allons toujours considerer selon un axe. Ainsi, le flambage selon l'axe y d6pend de l'inertie l y , mais 
correspond a une deformation w dans la direction de l'axe z, done perpendiculairement a l'axe y. De 
meme, le flambage selon l'axe z depend de l'inertie I z , mais correspond a une deformation v dans la 
direction de l'axe y, done perpendiculairement a l'axe z- 

En admettant une deform^e sinusoi'dale et une rigidite" El constante, on obtient par integration, en 
introduisant les conditions aux limites pour une barre biarticulee (a savoir w = w" = 0 pour x = 0 et /), la 
valeur de la charge critique de flambage elastique N cr , ou charge critique d'Euler Ne, donnee par : 

t0- fi 

N cr = N E = JL w L (10-2) 



E : module d'61asticit6 

/ : inertie de la section de la barre par rapport a l'axe perpendiculaire au plan de deformation 
I : longueur de la barre 

II est important de preciser que la charge critique correspond en fait a une resistance, et non pas a une 
sollicitation (meme si Ton utilise le terme de charge), d'une barre ideale comprimde. 

Le cas de la barre biarticulee correspond au cas fondamental de flambage. II est possible de d&luire la 
charge critique de barres presentant d'autres conditions d'appui en introduisant la notion de longueur de 
flambage Ik- Celle-ci est egale a la longueur de la barre biarticulee fictive (en allemand Ersatzstab) qui 
aurait la meme charge critique que la barre etudi6e; e'est aussi la distance entre deux points d'inflexion de 
la deform6e (fig. 10.3). D'oii l'expression g6neralisee donnant la valeur de la charge critique de flambage 
elastique : 

N cr = (10.3) 
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Barre tenue transveisalement 



Barre non tenue transveisalement 



Ik 




l K = 0.51 



0.7/ 



1.0/ 




1.0/ 



Fig. 10.3 Longueurs de flambage l K d'une barre comprimee pour differentes conditions d'appui. 

La contrainte moyenne de compression, ddfinie comme la contrainte critique de flambage tlastique, 
vaut alors : 



n 2 EI n 2 E 



(10.4) 



A : aire de la section 

2 : rayon de giration de la section de la barre par rapport a l'axe perpendiculaire au plan de 
deformation (i = -^11 A) 

avec l'elancement A# de la barre ddfini comme etant egal au rapport entre sa longueur de flambage Ik et 
son rayon de giration i : 



2 



(10.5) 



II faut relever que ( 10.4) permet d'exprimer l'elancement en fonction de la charge critique de flambage 
elastique selon l'expression suivante, qui sera utilisee au paragraphe 10.3.3 : 



(10.6) 



Si Ton reprdsente (10.4) graphiquement, on obtient la courbe de a cr en fonction de Xj^ donnee a la 
figure 10.4(a), appelee hyperbole d'Euler, qui est la courbe de flambage pour des barres parfaitement 
rectilignes constituees d'un materiau infiniment elastique lineaire. Dans le cas de l'acier, en admettant le 
diagramme idealise contrainte-deformation sp^cifique defini pour le calcul plastique a la figure 4.1, la 
courbe de flambage est limitee par la droite horizontale correspondant a la limite d'61asticit6 fy 
(fig. 10.4(b)). 

Pratiquement, si Ton effectue des essais en employant des barres industrielles, on obtient les courbes 
de flambage de la figure 10.4(c). Pour de grands elancements, ces courbes sont tres proches de 
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l'hyperbole d'Euler; mais lorsque l'elancement diminue, elles s'en ecartent passablement, pour s'approcher 
de la limite d'dlasticite dans le cas de tres faibles elancements. On constate que la contrainte de flambage 
Or est plus faible que la contrainte critique de flambage elastique a cr obtenue par la thdorie elastique. 
Ceci est du principalement a l'effet dffavorable des contraintes residuelles et des imperfections geo- 
metriques inherentes a chaque profile (§ 10.3.2). 



(a) Materiau infiniment 
Elastique lineaire. 



(b) Acier : diagramme 
(T-e id6alise\ 



(c) Acier : diagramme 
<T-eid6alise\ 




Fig. 10.4 Allure des courbes de flambage selon les hypotheses effectuees. 

En conclusion, la theorie lindaire du flambage elastique est insuffisante pour determiner la rdsistance 
ultime d'une barre comprimee. Elle montre cependant l'importance de Mancement A# sur la valeur de la 
charge critique (N cr est inversement proportionnelle au carre' de l'elancement Xg). Notons enfin que 
l'emploi d'un acier a haute resistance n'est pas avantageux pour les pieces elancees, car la charge critique 
n'est pas directement proportionnelle a la limite d'61asticite de l'acier. En fait, pour les grands 
61ancements, le calcul de la charge critique n'est pas un probleme de resistance, mais plut6t de 
d6formation (fleche inacceptable), fortement influence par le module d'elasticit6 du matfriau. Ce 
phenomene est d'ailleurs encore plus marque pour des 616ments 61anc6s en aluminium, car le module 
d'61asticit6 de ce mat6riau vaut environ le tiers de celui de l'acier (§ 3.3.2). 

10.2.2 Cas particulier du flambage par flexion et torsion 

Nous avons 6tudi6 jusqu'ici le phenomene du flambage par flexion en admettant que la deformation 
par torsion de la barre etait empechde. Or, pratiquement, cette condition n'est pas toujours realisee; le 
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ph^nomene d'instabilite' qui dicte la ruine d'une barre est alors le flambage par flexion et torsion. Ce 
dernier represente en fait le mode d'instabilite le plus general d'une barre droite ; le flambage par flexion 
seule ou par t©c$ion seule (enroulement helicoi'dal autour de l'axe de la barre) sont des cas particuliers 
(fig. 10.5). 



Par flexion 



Par torsion 



I 



vh ♦ 




Par flexion et torsion 




Fig. 10.5 Differents modes de flambage d'une barre comprimee. 



Le phinomene du flambage par flexion et torsion (appele aussi flambage spatial) d'une barre 
simplement comprimee peut etre etudi6 comme un phenomene d'instabilite par bifurcation de l'equilibre. 
La position d'equilibre indiff6rent de la barre est une position dans laquelle les sections ont subi une 
translation et une rotation par rapport a l'6tat non d6form6 de la barre (fig. 10.5). Les equations 
differentielles de la d6form6e, pour une charge axiale dont le point d'application est au centre de gravite 
G de la section (fig. 10.6), sont tres semblables a l'equation diffdrentielle (10.1) utilisee pour le flambage 
par flexion; elles sont les suivantes [10.1] : 



Flexion selon l'axe y : 



Ely + N[w(x)-y C tp(x)] = 0 



(10.7) 



Flexion selon l'axe z : 



EI Z ^ 1 + N[v(x) + zc<ltxj\ = 0 



(10.8) 



Torsion autour de l'axe x (axe longitudinal) : 



Vco^+iNil-GV^ + Nv^-Nyc^^O 



dx 2 



dx 2 



dx 2 



(10.9) 



yc 

v 



coordonnee y du centre de cisaillement C 
coordonnee z du centre de cisaillement C 

deplacement du centre de cisaillement C dans la direction de l'axe y 
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w : deplacement du centre de cisaillement C dans la direction de l'axe z 

cp : rotation de la section 

l a : moment d'inertie sectoriel de la section (4.58 b) 

i c : rayon de giration pour le flambage par flexion et torsion = yQ + zq + (I y + / Z )/A) 

G : module de glissement 

K : constante de torsion uniforme (§ 4.5.2) 



* i- 




Fig. 10.6 Flambage par flexion et torsion. 

En int6grant le systeme d'6quations ci-dessus et en tenant compte des conditions aux limites pour une 
barre biarticulee selon ses deux axes d'inertie (a savoir v = w = (p = v" = w" = (p" = 0 pour x = 0 et 1), on 
obtient l'expression suivante : 

%(N cr -N cry )(N cr -N crz )(N cr -N cr(p )-Nl zh(N cr - N cry )- y*(N cr - N crz ) = 0 (10.10) 

N cr : charge critique de flambage elastique de la barre (flambage par flexion et torsion) 
N cry : charge critique de flambage elastique (flambage par flexion seule) selon l'axe y (axe fort) 
(N cry = n 2 EIy/lp 

N crz : charge critique de flambage elastique (flambage par flexion seule) selon l'axe z (axe faible) 
(N crz = n 2 EI z /ll) 

N cr(p : charge critique de flambage elastique par torsion (N cr<? = [GK + (rc EI a II )] / «'c) 

La resolution de (10.10) pour le dimensionnement de certains cas particuliers est traitee au para- 
graphe 6.3.5. 

10.2 J Cas particulier de la barre etr^sillonnee 

L'idee, a la base de la conception d'une barre eteesillonnee, est de construire une barre comprimee 
avec un minimum de matiere. On utilise a cet effet deux ou plusieurs profiles ayant leur centre de gravite 
place" a une distance b et dont les sections sont solidarisees a intervalles reguliers au moyen d'etr6sillons 
(fig. 10.7(a)). De cette fa?on, on augmente consid^rablement 1'inertie de la barre par rapport a l'un de ses 
axes de flexion, sans pour autant augmenter le poids d'acier. 

La r6sistance ultime au flambage d'une telle barre ne peut toutefois pas etre calculee en considerant 
une section monolithique. En effet, les deformations dues a l'effort tranchant, d'ordinaire negligees, 
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(a) Exemples de sections. (b) Modele de calcul. 

Fig. 10.7 Barre etresillonnee. 



deviennent importantes : dies peuvent etre du meme ordre de grandeur que les deformations dues a la 
flexion. 

Pour calculer la charge critique de flambage elastique d'une barre 6tresillonnee, constitute de deux 
membrures, on assimile cette barre a une poutre Vierendeel dont on leve l'hyperstaticit6 en admettant des 
rotules au milieu des membrures entre chaque ettesillon et au milieu de chaque ettesillon (fig. 10.7(b)). 

En considerant l'etat deforme de la barre, on a l'equation differentielle suivante, qui n'est autre que 
(10.1 b) a laquelle le terme correspondant a l'effort tranchant est ajout6 : 

I z : inertie de la section totale de la barre par rapport a l'axe z 

T] : coefficient d6pendant de la geomdtrie de la section de la barre 

A : aire de la section totale de la barre (somme des aires A i de chaque membrure) 

Pour une barre biarticulee, on peut obtenir par integration de (10.1 1), la valeur de la charge critique de 
flambage elastique suivante : 



(10.12) 
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N E : charge critique d'Euler de la barre consid6ree comme etant monolithique (flambage selon 
l'axe z) (N E = 7t 2 EI z /l 2 ) 

Dans (10.12), le terme r\/AG represente l'inclinaison additionnelle de la barre due a un effort tranchant 
unitaire. Pour une barre 6tr6sillonnee, dont l'ecartement b des centres de garvitd deux membrures n'est 
pas trop grand et dont les ettesillons presentent une grande rigidite (ce qui est en general le cas), on peut 
adopter la valeur suivante, resultant d'un calcul simplifie : 

AG = ^fc (1 ° 13) 

1 1 : ecartement entre etrdsillons 

I z \ : inertie de la section d'une membrure par rapport a son axe z\ (fig. 10.7(a)) 

En rempla^ant N E par son expression analytique (10.2), on obtient la charge critique de flambage 
elastique suivante : 

N cr = -Z \a (10-14) 

ft n l lf 

h + 24 I zi 

A partir de (10.14) et de (10.6), on peut calculer V elancement idealise A Zj ,<f de la barre 6tr6sillonnee, 
qui correspond a l'elancement d'une barre biarticul6e dont la charge critique de flambage elastique est 
identique : 



, n 2 EA AI 2 An 2 l 2 „„, -N 

A ««i^Hx + ^ <1015) 



En posant A = 2A\ (A\ : section d'une membrure) dans le deuxieme terme de (10.15), on obtient alors, en 
faisant l'hypothese conservatrice que Jt 2 /12 = 1, 



^ Z ,«/=^ + ^-A 2 =Va2+A 2 (10.16) 

kz : 61ancement de la barre 6tresillonnee considered comme monolithique (flambage selon l'axe z) 
Ai : elancement d'une membrure (la longueur de flambage est 6gale a l'ecartement l\ des 6tre- 
sillons) 

La relation (10.16) repose sur les conditions suivantes : 

• etr^sillons rigides, assembles rigidement aux deux membrures, 

• elancement Ai des membrures entre les ettdsillons inferieur a 50, 

• barre composee de deux membrures et comportant plusieurs 6tr6sillons (au minimum deux, car un 
seul etr6sillon au milieu de la barre est inutile, l'effort tranchant 6tant nul au milieu de la barre). 
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Pour des barres etresillonnees comportant plus de deux membrures, on peut employer la formule 
approchee suivante : 



m : nombre de membrures 

La theorie exposee dans ce paragraphe sert de base au dimensionnement des barres etresillonnees 
traite' a la section 6.4. 

10.3 Resistance ultime au flambage 

10.3.1 Principe du flambage par divergence 

L'etude classique du phenomene d'instabilite d'une barre comprimee considere une barre ideale, 
executee en un materiau homogene, ayant un axe parfaitement rectiligne et une application centree de la 
charge : il s'agit des hypotheses a la base de la theorie lindaire du flambage elastique traite a la 
section 10.2. En reality, l'axe d'une barre industrielle presente une deformee initiale due aux tolerances 
d' execution; elle n'est de ce fait jamais absolument rectiligne et les charges sont appliquees avec une 
certaine excentricite wo par rapport a l'axe x, comme le montre la figure 10.8. La section d'une barre 
industrielle se differencie 6galement de celle d'une barre ideale par la presence de contraintes residuelles 
dues au laminage et au refroidissement de la section (§ 3.2.7). L'ensemble de ces imperfections conduit a 
des efforts supplementaires dans la barre (efforts du second ordre) et a chaque valeur de la charge N 
correspond une deformation w non nulle. 




(10.17) 




N 



comportement glastique 




z 



d6form& 
initiale 



t 



N 



Fig. 10.8 Flambage par divergence de l'equilibre. 



Lors de la mise en charge de la barre, la courbe charge-deformation commence deja avec une 
deformation wq, puis elle va s'eloigner de la droite correspondant au comportement elastique (l er ordre) 
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de la barre (fig. 10.8). La deformation w tot devient rapidement excessive, et la resistance ultime au 
flambage Ng de la barre est alors atteinte lorsque les efforts intdrieurs excedent sa resistance en section. 
A noter que la resistance ultime au flambage Njc est toujours inferieure a la charge critique de flambage 
N cr . On parte dans ce cas de flambage par divergence, par opposition au flambage par bifurcation 
(§ 10.2.1). 

On peut calculer la valeur de la resistance ultime au flambage Ng a partir des courbes de flambage 
europeennes etablies par la CECM (Convention Europeenne de la Construction M6tallique) [10.2], en 
tenant compte des difffrentes imperfections affectant les barres industrielles. Ces imperfections sont de 
differentes natures comme nous allons le voir dans le paragraphe suivant. 

103.2 Imperfections des barres industrielles 
Deibrmee initiate 

Comme nous l'avons deja vu au paragraphe 3.2.6, les barres industrielles (profiles lamines ou 
composes soudes) component des imperfections geometriques. Les imperfections de fabrication font que 
l'axe des barres n'est pas absolument rectiligne, mais qu'il decrit une courbe quelconque dans l'espace. 
Cette d£form£e initiate engendre des efforts secondaires qui se traduisent par une reduction de la 
resistance ultime au flambage. 

Consid6rons une barre biarticulee comprimee comportant une ddformee initiate wo(x) (fig. 10.9). 
Admettons que l'equation de sa deformee initiate soit sinusoi'dale : 

wq(x) = wo sin ~y (10.18) 

wo : deformation initiale de la barre a mi-hauteur (x = 112) 

On remarquera la simplification de notation utilisee pour la deformation initiate de la section a mi- 
hauteur de la barre : on utilise wo a la place de wq(x = 1/2) pour alleger l'ecriture. 



Etat initial Etat final 




Fig. 10.9 Effet du second ordre. 
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A cause de la deformee initiale wq(x), la barre est soumise non seulement a un effort normal de 
compression, mais egalement a un moment de flexion Mq(x) qui vaut MvnM. Ce moment provoque une 
deformation supplemental w\(x), qui cree a son tour un moment de flexion supplementaire Tl\ (x) egal 
a Nw\(x). Ce dernier provoque alors une deformation W2(x), qui cree a son tour un moment Tt2(x), et 
ainsi de suite ... On parte alors A'effet du second ordre (ou du deuxieme ordre). La ddformee totale due a 
l'effet du second ordre, qui correspond en fait a la somme des deformations W[(x), est designee par w(jc), 
tandis que le moment du a w(x) sera note Ti{x). 

En ecrivant selon (10.1) l'equation differentielle de la barre : 

EI ^~d£ 1 + N [(H, ° W + W( * )] = El ^d^ 1 + N [(W ° Sin ^ + W(JC)] = ° (1 °' 19) 

et en integrant celle-ci en tenant compte des conditions aux limites (a savoir w(x) = 0 pour x = 0 et /)» on 
peut calculer l'expression de la ddformee additionnelle w(x) due a l'effet du second ordre : 

w(x) = sin— (10.20) 

I El) 

Sachant que n 2 Ellfi = N cr (charge critique de flambage elastique (10.3)), la deformation addition- 
nelle au milieu de la barre (x = 1/2) vaut : 

w(x = 111) = w = .. W ° (10.21) 
N cr _ - 

N 

et la deformation totale : 

w t ot = wo + w = h-o — ^-rr (10.22) 

1 - — 
N cr 

On remarquera dgalement la simplification de notation utilisee pour la deformation additionnelle de la 
section a mi-hauteur due a l'effet du second ordre : on utilise h> a la place de w(x - 1/2) pour alleger 
l'ecriture. 

La relation (10.22) permet de constater que la deformation totale w tot correspond a la deformation 
initiale h>o majoree par un facteur d'amplification, qui ne depend que du rapport entre la charge appliqude 
N et la charge critique de flambage elastique N cr de la barre. On retrouve ce mSme facteur d'amplifica- 
tion, par exemple dans (6.16), quand il s'agit d'etablir le moment de flexion M du aux effets du second 
ordre, connaissant le moment de flexion M du premier ordre. 

Du fait de la fleche totale maximale w tot , la section a mi-hauteur de la barre est done sollicit6e par un 
effort normal N et par un moment de flexion M = N w tot du a l'effet du second ordre. Par exemple, pour 
un profile HEA 200 flambant selon l'axe de faible inertie avec Ir = 3500 mm, wq = 4 mm etN= 820 kN, 
on trouve w {ot = 6.3 mm. L'augmentation de la fleche (environ 50 %) et le moment de flexion M qui en 
resulte ne sont done pas negligeables. 
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La figure 10.10 illustre l'influence de la deformee initiate sur la resistance ultime au flambage pour 
deux valeurs d'elancement. Les diagrammes charge-deformation representes sont deduits d'essais [10.3] 
effectues sur des barres comprimees biarticulees de section rectangulaire, auxquelles on a impost une 
courbure initiate dans le plan de flexion. On constate que pour un 61ancement faible (Xr = 40), le 
comportement des barres est quasi lin€aire jusqu'a la mine. Pour de grands elancements (A# = 120), les 
fleches sont beaucoup plus grandes et les courbes ne sont plus lin6aires. On y voit egalement que la 
diminution de la resistance ultime peut etre tres importante suivant la valeur de la fleche initiate. 




Fig. 10.10 Influence de la deformee initiate sur la resistance ultime au flambage. 



Contraintes residuelles 



Les contraintes residuelles, qui forment un etat de contraintes auto-equilibr6 sur une section droite, 
peuvent etre d'origine thermique (laminage, decoupage au chalumeau, soudage) ou mecanique (dressage) 
(§ 3.2.7 et 7.3.3). La figure 3.15 montre la repartition des contraintes residuelles dans la section d'un 
profile en double te\ L'evolution des contraintes dans une section rectangulaire comprimee, soumise a des 
contraintes residuelles, est mise schematiquement en Evidence a la figure 10.1 1, de facon analogue a la 
figure 4.3, qui montrait ceci pour une section tendue. 



N 
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Contraintes 
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STADE 
INTERMEDIAIRE 
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N el N = 0.3 N p , N = N p , 



Fig. 10.11 Influence des contraintes residuelles dans une section comprimee. 
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La figure 10.11 montre que certaines fibres de la section se plastifient avant que l'effort normal 
applique ne soit egal a l'effort normal plastique N p [. Les contraintes residuelles influencent done le 
comportement d'une barre comprimee, car les zones plastifiees pr6matur6ment diminuent la rigidite de la 
section. En effet, lorsque la deformation specifique e d'une fibre depasse l'allongement limite Plastique 
e y , le module d'elasticite E de cette fibre est nul. Ce phenomene est illustre a la figure 10.12, qui montre 
que la rigidite de la section est constante jusqu'a un effort normal de compression N egal a la charge 
N e [, correspondant a la charge maximale que peut supporter la section sans qu'aucune fibre ne soit 
plastifiee. Des que la charge depasse N e [, la rigidite de la section baisse alors relativement rapidement, 
pour finalement etre nulle lorsque toutes les fibres de la section sont plastifiees (N = N p i). 



1 rigiditg EI 











Nd "pi 



Fig. 10.12 Influence des contraintes residuelles sur la rigidite d'une section. 



103.3 Courbes de flambage europeennes 

La conclusion la plus importante des travaux de la CECM est que Ton ne peut pas verifier toutes les 
pieces comprimees a partir d'une seule et unique courbe de flambage. II est necessaire de considerer 
chaque cas separement, en tenant compte des caracteristiques relatives a la forme de la section, a son 
mode d'elaboration et a sa gdometrie. Les imperfections influencant la resistance ultime de barres 
comprimees ont pu etre classees, selon leur ordre d'importance, de la maniere suivante: 

• La deformee initiate. Les mesures effectu£es sur des barres comprimees d'ouvrages existants 
ont montre qu'il etait conservateur d'adopter une deformee initiale de forme sinusoidale avec 
un rapport entre la deformation initiale wo et la longueur Z de la barre de 1/1000. Les courbes 
de flambage ont done ete etablies en conside>ant des barres dont la deformee initiale etait de ce 
type. 

• Les contraintes residuelles. Celles-ci ont un effet plus ou moins d6favorable selon que le flam- 
bage de la barre cree une flexion selon l'axe faible ou l'axe fort, e'est-a-dire suivant que les 
contraintes dues a la flexion sont superposees a des contraintes residuelles de compression ou de 
traction. Par ailleurs, la repartition des contraintes residuelles etant semblable pour un ensemble de 
sections de meme type, il est possible de classer certaines sections dans une seule categoric Par 
exemple, on peut considerer tous les profiles en double te lamines (IPE, HEA, HEB, etc.) 
ensemble. 

• La variation de la limite d'elasticite f y . La valeur moyenne de la limite d'elasticite de l'acier 
depend en effet de l'epaisseur du produit (§ 3.3.1). On doit tenir compte de cette influence en 
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adoptant des valeurs de f y diff6rentes suivant l'epaisseur maximale de la section (la norme SIA 161 
contient ce type d'information). 

Parmi les autres imperfections ayant une influence sur la resistance au flambage des barres, on peut 
notamment citer : 

• la dispersion de la valeur du module d'elasticite E, qui peut en general etre negligee car son 
influence est tres faible; 

• la forme reelle de la section dune barre (tolerances de laminage), dont l'influence est deja incluse 
dans les courbes de flambage, qui sont bastes sur des essais effectu6s avec des barres reelles; 

• l'excentricite' des charges axiales, qui est deja consid6r6e par la d6formee initiale admise lors de 
1'eHablissement des courbes de flambage, mais dont il s'agit de tenir compte dans le modele de 
calcul adopte si elle ne peut pas Stre evit6e par des dispositions de construction adequates. 

Les courbes de flambage adoptees pour le dimensionnement decoulent des travaux d'une commission 
de la CECM chargee de l'etude du flambage des barres simplement comprim^es. Ces travaux 
comprennent d'une part des essais (plus de mille), effectues sur des profiles du commerce et sur des 
sections composees a ame pleine, et d'autre part une simulation sur ordinateur du comportement de telles 
barres [10.2]. 

Pour chaque parametre etudie' experimentalement (excentricite des charges, rectitude des barres, 
limite d'elasticite' des aciers, distribution des contraintes residuelles, intensite de ces contraintes, etc.), on 
disposait d'un certain nombre de valeurs ddduites de mesures. A partir de ces valeurs, la r6sistance ultime 
des differentes barres a ete calculee analytiquement. Pour un type de section et pour un elancement 
donne, on a constate que la valeur de la resistance ultime avait une distribution statistique correspondant 
a peu pres a une courbe de Gauss (fig. 10.13). Les valeurs adoptees pour tracer les courbes de flambage 
theoriques sont des valeurs caracteristiques, obtenues en retranchant deux fois l'ecart type a la valeur 
moyenne. Les courbes ainsi obtenues ont 6t6 comparers aux valeurs caracteristiques de la resistance 
ultime deduites des essais. Cette comparaison a montre une bonne concordance entre les essais et les 
simulations. 




I ► X K 

Fig. 10.13 Principe d'etablissement des courbes de flambage. 

Les r6sultats des etudes de la CECM ont finalement montr6 qu'il etait possible de considerer trois 
courbes de flambage fondamentales pour l'ensemble des barres comprimees utilis6es couramment dans la 
pratique. La figure 10.14(a) montre 1' allure gen^rale de ces courbes, pour lesquelles la contrainte de 
flambage est donnee en fonction de l'elancement Aj^ . Une telle representation a cependant le 



386 theorie de la stabilite 

desavantage d'Stre dependante du type d'acier. Pour eviter cela, les deux notions suivantes ont 6t6 
introduces : 

• le coefficient de flambage k, qui correspond au rapport entre la contrainte de flambage ok et la 
limite d'elasticite" f y : 

k = (10.23) 
Jy 

• le coefficient d'elancement A#, defini comme le rapport entre les elancements Xk et Ag : 



X K = jjjj (10.24) 

L'elancement limite elastique Ag (Euler) correspond a l'intersection de la courbe a cr avec la limite 
d'elasticite^ (fig. 10.14(a)). II peut par consequent etre obtenu en posant a cr =f y dans (10.4) : 



A £ = n A/ j (10.25) 



Les definitions des elancements Ag et Xr, donnees respectivement par (10.25) et (10.6), permettent 
finalement d'exprimer le coefficient d'elancement Xr d6fini par (10.24) par l'expression suivante : 




(10.26) 
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Avec la definition des coefficients de flambage k et d'elancement X% , il est possible d'etablir des 
courbes de flambage independantes de la nuance de l'acier utilise (fig. 10.14(b)). Une representation 
analytique des trois courbes de flambage est donnee dans les normes de construction m6tallique (par 
exemple SIA 161 ou Eurocode 3). On consultera ces dernieres pour les indications concernant leur 
domaine d'application, qui depend essentiellement de la repartition des contraintes residuelles dans la 
section. II est en general le suivant : 

• courbe a : applicable aux sections dont les fibres extremes, dans la direction de flambage 
consideree, sont sollicitees par des contraintes residuelles de traction ou des sections libres de 
contraintes residuelles (par exemple les profiles tubulaires ou les profiles recuits); 

• courbe c : applicable aux sections dont les fibres extremes, dans la direction de flambage 
consideree, sont soumises a des contraintes residuelles de compression (par exemple les profiles 
en double te flambant selon leur axe faible, les cornieres ou les fers ronds et carres); 

• courbe b : applicable aux profiles en double te flambant selon leur axe fort, ainsi qu'a tous les cas 
ne faisant pas partie des courbes a et c. 

L'Eurocode 3 (§ 5.5.1) definit une quatrieme courbe de flambage (courbe d), qui s'applique aux 
profiles lamines en double te et aux sections composees a ame pleine dont I'epaisseur des ailes depasse 
respectivement 100 mm et 40 mm. 

La contrainte de flambage ok pouvant etre definie a partir de (10.23) comme 6tant egale au produit de 
la limite d'elasticite f y avec le coefficient de flambage k 



la resistance ultime au flambage N% d'une barre peut finalement etre etablie de la facon suivante : 



Les tables SZS C4.1 contiennent des tableaux donnant directement la resistance ultime au flambage 
d'une barre comprimee en fonction du type de section, du type d'acier, de la direction du flambage et de 
la longueur de flambage 1% . Elles repr6sentent un outil de travail dont l'utilisation permet d'eviter de 
nombreux calculs, mais dont il faut verifier soigneusement les conditions d'application. 

La theorie exposee dans cette section sert de base au dimensionnement des elements comprim6s traite 
au chapitre 6. 

References 

[10. 1] TIMOSHENKO, S.P., Thtorie de la stabilite elastique, Dunod, Paris, 1966 (2 e Edition). 
[10.2] Construction mdtallique, CTICM Centre technique et industriel de la construction metallique, n° 3, 1970. 
[10.3] FUJITA, A., YOSfflDA, K., Compressive Strength of Columns with Initial Deflections, IABSE - AIPC 
Association internationale des ponts et charpentes, Rapport des commissions de travail, Vol. 23, 1975 



°K = Kfy 



(10.27) 



N K = a K A = Kf y A = KN p i 



(10.28) 



(pp. 108-120). 



Systeme 
statique 



appui 
<k f ourche 



Position non 
d6formee 



DEVERSEMENT 



391 



11.1 Introduction 

Les poutres fiechies sont en general constitutes de profiles en double te. Comme leur inertie par 
rapport a l'axe faible z est de beaucoup inferieure a celle relative a l'axe y, cela peut etre la cause d'un 
phenomene d'instabilite appeie deversement. Pour illustrer ce phenomene, prenons le cas de la poutre en 
porte-a-faux sollicitee a son extrtmite' par une charge concentree verticale (fig. 11.1). Si pour une faible 
charge, elle ne se deforme que perpendiculairement a son axe de forte inertie (verticalement, dans ce cas), 
la partie comprimee du profile va se d6rober lateralement pour echapper a la compression si Ton 
augmente la charge : la poutre deverse, ce qui fait subir a chaque section - en plus de la deformation 
verticale - un mouvement de translation horizontal accompagne" d'une rotation autour de son centre de 
cisaillement. 



Le but de ce chapitre est d'examiner le phenomene d'instabilite qu'est le deversement des barres 
fiechies, en mettant en evidence les principaux parametres qui le regissent. Pour atteindre ce but, le 
chapitre est structure" ainsi : 

• Section 1 1.2. Presentation de la th6orie lineaire du ddversement elastique. 

• Section 1 1 .3. Etude de la resistance ultime au deversement d'une barre r6elle. 

La matiere de ce chapitre sert de base au dimensionnement des elements fl6chis, traitds au chapitre 5. 

11.2 Theorie lineaire du deversement elastique 

11.2.1 Principe du deversement 

D'une facon generate, on peut dire que la resistance ultime d'une poutre flechie qui deverse est atteinte 
pour une charge Qjy inf6rieure a la charge Q p i correspondant a la plastification totale de la sec- 




Fig. 11.1 Phenomene du deversement. 
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tion (fig. 1 1.2). Une fois que le d£versement s'est produit, la poutre montre un comportement instable 
similaire a celui correspondant au flambage par divergence (fig. 10.8). 




Fig. 11.2 Comportement d'un element flechi. 

On pourrait considerer le deversement comme un flambage lateral de la membrure comprimee de la 
poutre dans le plan horizontal. Cette conception, justifiee au paragraphe 1 1.3.2, est cependant simpliste et 
conservatrice. En effet, supposons que la moitid comprimee de la poutre montr£e a la figure 11.3 flambe 
lat£ralement et qu'elle subisse de ce fait un deplacement lateral v; on voit que cette partie ne peut flamber 
seule. La continuite avec la moitie tendue du profile exige que les deux parties de la section subissent une 
rotation d'un meme angle <p. Ce raisonnement simple montre que Ton doit tenir compte, dans l'etude du 
deversement, non seulement de la rigidite de flexion laterale, mais aussi de la rigidity torsionnelle de la 
section. 



position translation rotation position 

non deversfe ddversde 




Fig. 11.3 Translation et rotation d'une section d'un element de poutre sujet au deversement. 

11.2.2 Deversement d'une poutre simple en flexion pure 

Consid6rons le cas fondamental utilise' pour l'6tude du deversement, a savoir la poutre simple de la 
figure 11.4 sollicitee en flexion pure. En partant de l'etat deformd de la barre, on peut calculer la valeur 
de la charge critique pour laquelle le systeme est en equilibre m6tastable. Ce cas fondamental de la poutre 
simple a 6t6 resolu par Timoshenko [1 1.1] en considerant les hypotheses suivantes : 

• barre parfaitement rectiligne de section bisymetrique constante sur toute sa longueur, 

• barre id£ale sans imperfections (deformation initiale, contraintes rdsiduelles, etc.), 
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• section de la barre indgformable, 

• appuis de type «appuis a fourche», 

• materiau infiniment elastique lineaire, 

• inertie I z de la section faible vis-a-vis de l'inertie /, 

• petites deformations (sin <p~ <p, cos <p = 1). 



II faut preciser ici qu'un appui a fourche correspond a un appui simple a la flexion ou la rotation <p de la 
section autour de l'axe x ainsi que le deplacement lateral v sont empSchds. 




Fig. 11.4 Deversement d'une poutre constitute d'une section en double te" bisymttrique, sollicitee en flexion pure. 



On peut des lors etablir les equations differentielles relatives a cette poutre en ecrivant les conditions 
d'equilibre par rapport au systeme de coordonn6es (<!;, tj, £) a l'6tat d6form6, ce qui repr6sente un systeme 
de trois Equations a trois inconnues (v, w et <p) : 

Flexion selon l'axe r/, en tenant compte du fait que M^ = M y cos <p~M y : 

E h ^ + M y = 0 d 1 - 1 ) 

Flexion selon l'axe f, en tenant compte du fait que M^=M y sin <p = <p My : 

EI Z -ff 1 + f{x) My = 0 (11.2) 
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Torsion autour de l'axe en tenant compte du fait que T = M y sin ^ = M y ^ : 

Et m - GK + My ^ = 0 (11.3) 



La relation (11.1) est independante des deux suivantes : c'est l'equation d'une barre sollicitee en 
flexion pure. En derivant une fois (11.3) et en remplacant tfiv(x)/dx^ par sa valeur tiree de (11.2), on 
obtient l'equation diff6rentielle suivante : 

Sa solution est du type <p(x) = A cosh(a*) + B sinh(a x) + C sin(/}*) + D cos(/5x). Pour determiner les 
quatre constantes d'integration, on dispose de quatre conditions aux limites, a savoir <p = <j?" = 0 pour 
x = 0 et lp. Le moment critique de diversement 6lastique M CT j), pour lequel le systeme est en equilibre 
metastable, se formule finalement de la facon suivante (on remarquera que cette relation est independante 
de la limite d'61asticit6 f y de l'acier) : 




(11.5) 



Id 


longueur de deversement (distance entre deux appuis lat£raux empechant le deversement) 


G 


module de glissement 


K 


constante de torsion uniforme (§ 4.5.2) 


GK 


rigidit6 de torsion 


E 


module d'eiasticite" 


h 


moment d'inertie par rapport a l'axe z 


Eh 


rigidit6 de flexion lat6rale 


/ ffl 


moment d'inertie sectoriel de la section (4.58 b) 


EI m 


rigidite' de torsion non uniforme 



Precisons encore que les Equations differentielles (1 1 . 1) a (1 1 .3) sont valables a condition qu'aucune 
des deformations v, w ou q> ne soit entrav6e entre appuis. Si cela 6tait le cas (aile supeneure de la poutre 
tenue lateralement, par exemple), elles s'exprimeraient differemment et le moment critique de dever- 
sement elastique ne pourrait pas etre 6tabli avec (11.5) (ce cas est a nouveau evoqud a la fin du para- 
graphe 11.3.3). 



11.2.3 Moment critique de deversement elastique 

Le cas particulier de la poutre simple en flexion pure ne se rencontre pratiquement jamais dans une 
structure. De plus, les appuis d'une poutre sont souvent des encastrements elastiques a la flexion et a la 
torsion, les charges exterieures ne se r6duisent pas a un simple moment de flexion et la section de la barre 
peut etre dissymetrique (fig. 11.5). 
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Fig. 11.5 Conditions d'appui, charges et types de sections transversales. 



Plusieurs chercheurs ont etudie" le deVersement afin de trouver une m6thode de calcul plus generate, 
applicable a de nombreux cas pratiques. Citons parmi eux Clark et Hill [1 1.2] ainsi que Djalaly [1 1.3] qui 
ont propose 1 sur une base empirique la formule g6ne>alis6e (11.6), qui tient compte de maniere plus 
detaillee du type de chargement de la barre et de ses conditions d'appui. Les hypotheses de calcul sont 
identiques a celles 6noncees dans la th^orie de Timoshenko [11.1] au paragraphe 1 1.2.2, a la difference 
pres que la section peut etre monosymetrique, qu'elle peut etre charged entre les appuis et que les 
conditions d'appui sont plus generates : 



M crD ~ C l 



2 



{C 2 z a + C 3 p) 2 + ^- 



GKklll 
5 *" 1 

n 2 EI a 



+ {C 2 z a +C 3 p) 



(116) 



C1.C2.C3 : facteurs dependant du type de chargement et des conditions d'appui 

kq> : coefficients d'encastrement aux appuis 
Za '■ distance entre le centre de cisaillement C et le point d'application de la charge 

(positive si ce dernier est situe" entre le centre de cisaillement et la semelle tendue) 

avec la caracteristique sectorielle de la section P(f} = 0 pour une section bisym^trique) definie par : 

P = zc+ TT \z(y 2 + z 2 )dA (11.7) 
2 h a 



zc '■ distance entre le centre de gravite G et le centre de cisaillement C (positive si le centre de 
cisaillement se trouve entre le centre de gravit6 et la semelle comprimee) 
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Pour une section monosymettique (fig. 11.6), les grandeurs caract6ristiques suivantes se definissent 
ainsi : 



zr = o o — 



2(fc 1 +^) 2 cjf I c|^ 



ffl 3 (cf /! + c\ t 2 ) 
K = \ [2c l t\ + 2c 2 tl + (b l +b 2 )d i ] 



(11.8) 
(11.9) 

(11.10) 
(11.11) 




11.2.4 Influence des conditions d'appui 

La valeur du moment critique de dlversement elastique donnge par (11.6) depend des conditions 
d'appui de la poutre en flexion laterale (defacement lateral v du centre de cisaillement) et en rotation 
(angle (p), de meme que de la possibility de gauchissement. Les conditions d'appui en flexion lateVale 
influencent directement le coefficient d'encastrement Jt v , tandis que les conditions d'appui en rotation 
influencent le coefficient d'encastrement kqy Pour une poutre simple, on a pour les deux cas extremes 
suivants : 

• Cas g£n£ral de la poutre sur deux appuis a fourche (fig. 1 1 .4) : 
v = v" = 0 d'ou k v = 1.0, 
<p = <p" = 0 d'ou ka>= 1.0. 



d£versement 



397 



• Cas particulier de la poutre parfaitement bi-encastree, avec gauchissement empeche : 
v = v ' = 0 d'ou k v = 0.5, 

(p=(p' = 0 d'ou kq, = 0.5. 

Le tableau 1 1 .7 donne pour quelques cas concrets d'appuis les conditions aux limites et les coef- 
ficients d'encastrement correspondants. Theoriquement, pour chaque poutre pr6sentant des conditions 
d'appuis differentes, il faudrait integrer le systeme d'equations differentielles en tenant compte de ces 
conditions aux limites. Pratiquement, on peut toutefois admettre pour le dimensionnement les valeurs 
suivantes des coefficients d'encastrement : 

• k v = 1.0 pour tous les cas ou les appuis de la poutre n'empechent pas sa flexion laterale (par 
exemple les appuis constitu6s d'une colonne dont on nlglige la resistance a la torsion), 

• k v = 0.5 pour tous les cas ou les appuis de la poutre empechent sa flexion laterale (par exemple les 
appuis constitues d'un element rigide a la torsion), 

• kg, = 1.0 dans tous les cas, pour autant que les appuis de la poutre empechent une rotation des 
sections d'extremite. 



Tableau 11.7 Conditions aux limites et valeurs approchees des coefficients d'encastrement d'une poutre 

dont les deux appuis sont identiques. 



Schemas des appuis 



Conditions aux limites 



k v et kfp 



Remarques 



-L pp 



W = WQ W" = 0 

v = 0 v" = 0 
<p = 0 q>" = 0 



* v = 1.0 
k m = 1.0 



Raidisseurs ou appuis lateraux au niveau de la 
membrure comprim^e n6cessaires afin 
d'empecher la rotation de la poutre aux appuis 
(m»o : deplacement vertical de l'appui). 



w = 0 
v = 0 
<p = 0 



w"=0 
v" =0 
<p" =0 



*„ = 1.0 
k m = 1.0 



Liaison articul6e dans laquelle les cornieres 
doivent etre suffisantes pour empecher la 
rotation de la poutre aux appuis. 



i 



w = 0 
v = 0 
<p = 0 



w"=0 
v" =0 
ffl" =0 



k v = 1.0 
k m = 1.0 



Liaison semi-rigide avec gauchissement 
partiellement emp6ch6 par la plaque de tete. 
On neglige la resistance a la torsion de la 
colonne. 




w = 0 
v = 0 
<p = 0 



w' = <t>Q 

v" =0 
<p" =0 



k v = 1.0 
ka>= 1.0 



Liaison semi-rigide avec flexion partiellement 
empechee (k<p< 1.0). On neglige la resistance 
a la torsion de la colonne (<^q : inclinaison de 
la colonne). 




JLl 



w = 0 
v = 0 
<p = 0 



w' = *o 

v" =0 
<p- =0 



k v = 1.0 
0.5 



Encastrement parfait de la poutre a la torsion, 
gauchissement empech6 par les raidisseurs. 
On neglige la resistance a la torsion de la 
colonne (<*o : inclinaison de la colonne). 



MM 



w = 0 
v = 0 
<p = 0 



w' =0 
v' =0 
q>- =0 



k v = 0.5 
k 9 = 0.5 



Encastrement parfait de la poutre a la flexion 
et a la torsion, gauchissement emp6ch6 par 
l'appui que Ton considere comme etant rigide 
a la torsion. 



398 



theorie de la stability 



11.2.5 Influence du type de chargement 

Le moment critique de ddversement dlastique M cr o est fonction du type de chargement de la poutre et 
de son systeme statique (conditions d'appui); pratiquement, on en tient compte par les facteurs C\, C2 et 
C3 dans (11.6). Le cas le plus defavorable est celui de la poutre simple sollicitee par un moment de 
flexion constant. Dans le cas d'un moment lineairement variable ou de charges appliquees entre les 
appuis, la compression maximale n'est atteinte sur toute la longueur de la poutre que dans une seule 
section, ce qui se traduit par des facteurs C\, C2 et C3 plus eleves afin de tenir compte de cet effet 
favorable. 

Le tableau 11.8 donne les valeurs (tirees de [11.3]) de ces trois facteurs pour les cas de charges les 
plus courants et pour les conditions d'appui suivantes : k v = 1.0 (cas usuel), 0.5 et 2.0 (pour la poutre en 



Tableau 11.8 Valeur des facteurs C\, C2 et C3 pour kg = 1.0. 



Mode de chargement 




v = 1.0 


* 


v = 0.5 


* 


v = 2.0 






c 2 










C\ 


c 2 




\ ** 0 s 


1.00 




1.00 


1.00 


® 


1.14 








\ A O / 


1.32 


® 


0.99 


1.51 


® 


2.27 










1.88 




0.94 


2.15 


® 


2.15 








M{ & 6)W2 


2.70 




0.68 


3.09 


(D 


1.55 








M { & 


2.75 


® 


0.00 


3.15 


<D 


0.00 








IIIIMllllllllllllllllllllllllllllllllllllllllllllllllO 

£ 6 


1.13 


0.46 


0.53 


0.97 


0.30 


0.98 








llllllllllllllllllllllllllllllllllllllllllllllllllllll</ 
1 P 


1.28 


1.56 


0.75 


0.71 


0.65 


1.07 








1g 

X l£ 5 


1.36 


0.55 


1.73 


1.07 


0.43 


3.06 








1 ^ 1 


1.56 


1.27 


2.64 


0.94 


0.71 


4.80 








r//4t _ //2 _ 1 _ //4t 
A 0 


1.05 


0.43 


1.12 


1.01 


0.41 


1.89 








> al — fn 

1 *a — 




1.28 
a 


0.43 


<2> 


iiiiiiiiiiiiiiiniiiiiiiiniiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiii'/ 
1 




2.05 


0.83 


® 



® Sans influence s'il n'y a pas de charge transversale 
® Sans influence pour une section bisymgtrique 
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porte-a-faux) et k(p = 1.0 (valeur admise normalement). Pour des systemes statiques dont les conditions 
d'appui sont telles que 0.5 < lc v < 1.0, on peut soit obtenir les facteurs C\, C2 et C3 par interpolation, soit 
choisir k v = 1.0 (methode conservatrice). 



Exemple 11.1 Moment critique de deversement elastique en fonction des conditions d'appui 

Soit une poutre constituee d'un IPE 220 d'une portee de 5.00 m liee de part et d'autre a une colonne 
(fig. 1 1.9). Elle est soumise a une charge uniformement repartie que Ton supposera appliquee au centre de 
cisaillement de la section. 

Calculer le moment critique de deversement elastique en fonction des diff&ents types de liaison 
suivantes, pour lesquelles on admettra que le deplacement lateral v et la rotation <p sont emp6ches : 

• attache par cornieres boulonnees (articulee), 

• attache par plaque frontale boulonn£e (semi-rigide), 

• attache soudee avec raidisseurs (rigide). 



H 



IPE 220 



5000 



Detail 



H 





1 




1 

1 




! 




J 


1 


h 1 




1 








- 1 


1 


I 








! 
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Attache par 
corniferes boulonnees 
(articulee) 



Attache par plaque 
frontale boulonnde 
(semi-rigide) 



Attache soudde 
avec raidisseurs 
(rigide) 



Fig. 11.9 Influence des conditions d'appui sur le deversement d'une poutre. 



Etant donne que le point d'application de la charge est admis au centre de cisaillement, la distance entre le 
centre de cisaillement et le point d'application de la charge vaut z a = 0. Comme la section est bisym^trique, sa 
caracteristique sectorielle vaut /J = 0. La relation permettant d'obtenir le moment critique de deversement 
elastique ( 1 1 .6) se simplifie done ainsi : 

r ^ E h -\ hm ( GKk l l D 'A 
McrD= Ci — 1 \ 7 + 1 

La longueur de deversement vaut Id = 5000 mm et les caractenstiques de la section sont les suivantes 
(tables SZS C5) : 

I z =2.05-10 6 nW\# = 0.0898-10 6 mm 4 ,/ (a = 22.7 10 9 mm 6 (avec (4.59b)) 
Le tableau 11.10 regroupe les valeurs des coefficients fc v et fc^, obtenus selon le tableau 11.7, et C\, 
obtenu sur la base du tableau 1 1 .8 (par interpolation pour la liaison semi-rigide), en admettant de facon 
conservatrice que A:^, = 1.0 dans tous les cas. Ces coefficients permettent de determiner le moment critique de 
deversement elastique M cr o sur la base de la relation ci-dessus. 

On a par exemple pour l'attache par cornieres boulonnees (liaison articulee) k v = 1.0 et k^ = 1.0 pour les 
conditions limites de ce type d'appui (tab. 11.7). La charge 6tant uniformement repartie, on a C\ = 1.13 
(tab. 1 1 .8). Le moment critique de deversement elastique vaut ainsi M cr j) = 44.6 kNm . 
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Tableau 11.10 Moment critique de deversement elastique en fonction des conditions d'appui. 



Type de liaison 


articulee 


semi-rigide 


rigide 


V 


1.0 


1.0 


1.0 




1.0 


1.0 


0.5 


C\ 


1.13 


1.21 


1.28 


M crD 


44.6 kNm 
(100 %) 


47.7 kNm 
(107 %) 


64.2 kNm 
(144 %) 



La comparaison des resultats obtenus montre la relative faible influence des conditions d'appui sur le 
moment critique de deversement elastique M cr p. L'exemple 1 1.3 mettra en Evidence que la presence d'appuis 
intermSdiaires peut augmenter la valeur de M cr p de facon bien plus sensible. 

11.2.6 Influence du point d'application de la charge 

La position du point d'application des charges exterieures, par rapport au centre de cisaillement de la 
section de la poutre, peut Igalement influencer la valeur du moment critique de deversement elastique, 
suivant que les charges creent un moment secondaire stabilisant ou d&tabilisant (fig. 11.11). On tient 
compte de la position des charges en introduisant (avec son signe) dans (11.6) la distance z a entre le 
centre de cisaillement et le point d'application de la charge. 



POSITION NON DEVERSEE POSITIONS DEVERSEES 



M C rD,\> M cr D,2 M crDi j M crD ^<M crDf 2 




moment secondaire moment secondaire moment secondaire 

stabilisant nut dgstabilisant 



Fig. 11.11 Influence de la position des charges. 

Selon la position du point d'application des charges exterieures, on peut considerer les trois cas 
suivants : 

• La charge engendre un moment secondaire stabilisant (charge suspendue, par exemple) : 
l'hypothese de calcul avec la charge introduite au centre de cisaillement est conservatrice. 

• La charge agit au centre de cisaillement (attache d'une solive sur 1'ame d'un sommier, par 
exemple) : l'hypothese de calcul avec la charge introduite au centre de cisaillement est exacte. 
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• La charge engendre un moment secondaire d6stabilisant, comme par exemple pour les voies de 
roulement de ponts roulants ou les poutres maitresses de ponts mixtes avec dalle ripee (stade de 
montage) : il est alors necessaire d'en tenir compte lors de la determination du moment critique de 
d6versement elastique avec (1 1.6). 

Exemple 11.2 Moment critique de deversement llastique en fonction du point d'application 
de la charge 

Soit une poutre simple constitute d'un IPE 220 d'une portee de S.00 m, soumise a une charge uni- 
formementrepartie (fig. 11.12). 

Calculer le moment critique de deversement elastique pour les trois points d'application de la charge 
suivants : 

• sous l'aile inferieure, 

• au centre de cisaillement, 

• sur l'aile supeneure. 



iniiiiiiiiiuuTrm . 



4- 



IPE 220 
5000 



I 1 



Point d'application de la charge 



I I 



sous l'aile 
inferieure 



au centre de 
cisaillement 



sur l'aile 
supeneure 



Fig. 11.12 Influence du point d'application de la charge sur le deversement d'une poutre. 



Comme la section est bisymetaque, la caractenstique sectorielle vaut p = 0. La relation permettant 
d'obtenir le moment critique de deversement elastique (1 1.6) se simplifie done ainsi : 

Dans le cas d'une poutre simple avec des appuis a fourche. les conditions aux limites sont (tab. 1 1.7) : 

w= w"= 0, v= v"= 0, <p= <p"= 0 d'ou *v= 1.0 et k 9 = 1.0 
Pour une charge uniformement r^partie, on obtient les facteurs suivants a partir du tableau 1 1.8 : 

Cj = 1.13 , C 2 = 0.46 

La longueur de d6versement vaut Iq = 5000 nun, et les caractenstiques de la section sont les suivantes 
(tables SZS C5) : 

l z =2.05 10 6 mm 4 ,i: = 0.0898 10 6 mm 4 ,/ a , = 22.7 10 9 mm 6 (avec(4.59b)) 
II est ainsi possible de determiner le moment critique de deversement Elastique M cr o en fonction du point 
d'application de la charge; les resultats obtenus sont reportes dans le tableau 1 1.13. 
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Tableau 11.13 Moment critique de deversement eiastique en fonction du point d'application de la charge. 



Point d'application 
de la charge 


sous l'aile 
inferieure 


au centre 
de cisaillement 


sur l'aile 
superieure 


Za 


+ 1 10 mm 


0 mm 


- 110 mm 


M crD 


55.3 kNm 
(124%) 


44.6 kNm 
(100%) 


35.9 kNm 
(80 %) 



La comparaison des r^sultats obtenus montre la relative faible influence du point d'application de la 
charge sur le moment critique de deversement eiastique M cr o- L'exemple 1 1.3 mettra en Evidence que la 
presence d'appuis intermediaires peut augmenter la valeur de M cr D de facon bien plus sensible. 

11.2.7 Influence des appuis intermediaires 

Pour augmenter la valeur de la charge critique de d6versement, on peut soit choisir une section plus 
importante, soit disposer des appuis lateraux intermediaires (solution en g6n6ral plus economique). On 
cherche a empecher, au droit de chaque appui, tout deplacement lateral du centre de cisaillement (v = 0) 
et toute rotation de la section (<p= 0). 

En g6n6ral, on se contente d'appuyer la membrure comprimde de la poutre, ce qui est souvent la 
solution la plus simple du point de vue constructif. Meme si une legere rotation des sections est tout de 
meme possible, on peut g6n6ralement la negliger et admettre <p = 0. Les appuis lateraux doivent 6tre 
dimensionnes pour reprendre une force de deviation de l'ordre de 1 % de l'effort normal de compression 
N = Mlb, ou M est le moment de flexion au droit de l'appui. 

Exemple 11.3 Moment critique de deversement eiastique en presence d'appuis intermediaires 

Soit une poutre simple constituee d'un IPE 220 d'une portee de 5.00 m (fig. 1 1.14). Elle est soumise a une 
charge uniformdment r6partie appliqu^e au centre de cisaillement. 

Calculer le moment critique de deversement eUastique pour les deux cas suivants : 

• sans appui lateral intermediaire, soit Id = 5.00 m; 

• avec un appui lateral intermediaire a mi-port6e, soit Id = 2.50 m. 



turn 



IPE 220 
5000 



2500 



IPE 220 



+ 



2500 



5000 



Sans appui lateral intermediaire Avec un appui lateral intermediaire 

Fig. 11.14 Influence des appuis intermediaires sur le deversement d'une poutre. 



Etant donne que le point d'application de la charge correspond au centre de cisaillement, la distance entre 
le centre de cisaillement et le point d'application de la charge vaut Zq = 0. Comme la section est bisym6trique, 



DEVERSEMENT 



403 



sa caracteiistique sectorielle vaut /} = 0. La relation permettant d'obtenir le moment critique de deversement 
elastique (1 1.6) se simplifie done ainsi : 



Dans le cas d'une poutre simple avec des appuis a fourche, les conditions aux limites pour les deux appuis 
sont(tab. 11.7) : 

w= w"= 0, v= v"= 0, q>= <p"= 0 d'ou k v = 1.0 et k 9 = 1.0 
Pour une charge uniformernent repartie, on obtient C\ = 1.13 (tab. 11.8). Les caracteristiques de la 
section sont les suivantes (tables SZS C5) : 

I z =2.05-10 6 mm 4 ,tf = 0.0898-10 6 nim 4 ,/ fi , =22.7 10 9 mm 6 (avec(4.59b)) 
Le moment critique de deversement Elastique de la poutre constitute d'un profile IPE 220 vaut alors 
respectivement : 

M cr j) = 44.6 kNm sans appui lateral intermediate (lp = 5.00 m) (idem exemple 1 1 .2) 
M cr jj= 113 kNm avec appui lateral intermediaire (//> = 2.50 m) 
On constate que la reduction de la longueur de deversement due a la presence d'un appui lateral 
interm6diaire constitue un moyen tres efficace pour augmenter la valeur du moment critique de deversement 
elastique (augmentation de 153 % dans cet exemple). 

Precisons egalement que cette augmentation de la valeur du moment critique de deversement elastique 
n'est pas directement proportionnelle a car la longueur de deversement intervient egalement sous la 
racine de l'expression donnant M cr p. 

11.3 Resistance ultime au deversement 

11.3.1 Principe de calcul du moment de deversement 

La theorie lineaire permettant de calculer le moment critique de deversement elastique est basee sur le 
modele d'instabilitE par bifurcation de l'equilibre. En realite, le moment de flexion maximal que peut 
reprendre une section est egal au moment plastique M p i Or, le moment critique de deversement elastique 
M cr D obtenu avec (1 1.5) depasse cette valeur limite pour de faibles elancements. De meme que pour le 
flambage, le modele d'un comportement Elastique n'est plus valable dans le domaine des petits Elan- 
cements; cela est du a la mauvaise correlation du modele theorique avec le comportement reel de l'el6- 
ment. Les hypotheses enoncees au paragraphe 1 1 .2.2 ne tiennent pas compte, entre autres, de la limite 
d'61asticit6 de l'acier et des imperfections des elements (imperfections geometriques, contraintes resi- 
duelles, etc., selon le paragraphe 10.3.2). II est done necessaire de definir, de fa9on analogue au flam- 
bage, la rdsistance ultime au deversement Mj)\ e'est ce que nous allons aborder dans le paragra- 
phe suivant. 

113.2 Calcul simplifie' du moment critique de deversement elastique 

II est possible de recourir a une methode de calcul simplifiee pour determiner le moment de 
deversement (la simplification consiste a ne pas utiliser les coefficients k v , ky, C\, C2 et C3), a condition 
que les hypotheses suivantes soient remplies : 

• le sy steme statique est une poutre simple avec appuis a fourche (v = v" = 0, <p = q>" - 0), 

• la section est bisymetrique et inddformable, 

• les charges agissent dans le plan de symetrie de la section et leur point d'application est au centre 
de cisaillement. 
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Un tel principe de calcul simplifie est d'ailleurs repris dans la norme SI A 161. 

Examinons d'abord le moment critique de deversement elastique M cr £> donn6 pour le cas fondamental 
de la poutre simple en flexion pure par (11.5), qui peut s'exprimer, en separant l'influence de la torsion 
uniforme et non uniforme, de la facon suivante : 



Vn 2 GKEI 7 n A El a El z 
— + — i4 < 1L12 > 
l D *£> 

Historiquement, on a en general utilise' la contrainte critique de deversement elastique o cr o, qui est 
liee au moment critique de deversement elastique M cr j) de la facon suivante : 

<*crD = TZ 2 (H-13) 
W y 

Wy : moment de resistance par rapport a la fibre moyenne des ailes 
Avec (1 1.12), la contrainte critique de deversement elastique o cr £> peut done se formuler ainsi : 



<?crD = 



-^JGK EI z 
l D W y 1 z 



wl 



(11.14) 



En definissant les termes entres crochets par la composante de torsion uniforme Od v et, respectivement, 
non uniforme Od w , la contrainte critique de deversement elastique peut done s'6crire pour une 
section bisymetrique sous la forme d'une somme vectorielle de deux composantes, reprdsentant d'une part 
la resistance en torsion uniforme (St-Venant) de la poutre et d'autre part la resistance en torsion non 
uniforme : 

OcrD = ^°Dv +a Dw ( 1115 ) 

o Dv : composante de torsion uniforme 
a Dw '■ composante de torsion non uniforme 

On precisera qu'il aurait ete plus exact d'utiliser dans (11.15) les notations o crDv et o crDw au lieu de 
o Dv et respectivement a^; nous ne l'avons pas fait de facon a alieger l'ecriture des nombreuses relations 
de ce paragraphe ou ces termes interviennent. 

En general, une barre sollicitee par un moment de torsion resiste simultanement en torsion uniforme 
et en torsion non uniforme; on dit qu'elle travaille en torsion mixte (§ 4.5.4). Le moment de torsion 
exterieur est equilibre d'une part par un flux de cisaillement (torsion uniforme) et d'autre part par des 
contraintes normales associees a des contraintes tangentielles (torsion non uniforme). La part de ces deux 
modes de resistance depend principalement de la geometric de la section transversale, mais egalement de 
la portee et des conditions d'appui. 
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Lors du calcul de la resistance ultime au deversement d'une poutre, on peut, suivant le cas, negliger 
l'une des deux resistances a la torsion (fig. 11.15). Un profile tubulaire r£siste essentiellement en tor- 
sion uniforme, car la composante de torsion non uniforme Oq w peut etre negligee. Pour une poutre 
composee a ame pleine, dont la longueur de deversement est faible, c'est par contre la composante de 
torsion uniforme Oj) v qui peut etre negligee : la section resiste done essentiellement en torsion non 
uniforme. Un profile lamine' r6siste quant a lui en torsion mixte, mais la composante de torsion uniforme 
(St-Venant) Ojyv est souvent preponderant^, comme le montrent les exemples 1 1.4 et 1 1.5 a la fin de cette 
section. 



Torsion uniforme Torsion mixte Torsion non uniforme 




Fig. 11.15 Mode de resistance a la torsion de quelques sections. 



Calcul de la composante de torsion uniforme Ojy v 

A partir de (1 1.14) et (11.15), on obtient, en introduisant un coefficient J] pour tenir compte du type 
de chargement, la valeur de la composante de torsion uniforme suivante : 

ODv = n — "ZT V GK EI Z (11.16) 
l D W y 

Le coefficient 77 est analogue au facteur C\ de (1 1.6). Pour un moment constant le long du tron^on de 
poutre consider^, on a t] = C\ = 1.0. Pour un troncon de poutre dont la rotation des sections d'extr6mite 
est empechee et sur lequel le moment de flexion varie lin£airement, la norme SI A 161 definit le coef- 
ficient 7} a l'aide de la relation (tiree de [11.4] et [11.5]), illustr6e graphiquement a la figure 11.16, 
suivante : 

77= 1.75- 1.05 y/+ 0.3 iff 2 ' (pour -0.5 < v< 1.0) (11.17) 

iff = M m i n IM max : rapport, pour le fronton examine, entre le plus petit moment d'extremite et le 
plus grand (avec leurs signes) 
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Fig. 11.16 Coefficient r; pour le calcul de la contrainte de deversement. 



On remarquera que les valeurs de C\ sont 16gerement superieures aux valeurs de T\ obtenues par (1 1 .17), 
et qu'au cas ou (11.17) ne s'applique pas, on peut prendre r\ = C\, avec le facteur C\ tire' du tableau 1 1.8 
en fonction du type de chargement. 



Calcul de la composante de torsion non uniforme <T[)w 

En considerant le second terme entre crochets de (11.14), on obtient avec (11.15), en introduisant 
6galement le coefficient 77 pour tenir compte du type de chargement, la valeur de la composante de 
torsion non uniforme suivante : 

7t 2 E I I<oh , ax 
a Dw = i) ~oT \ — (H IS) 

l D \ W$ 

En admettant que la section d'un profile en double 16 est form6e de deux ailes de largeur 2c et 
d'epaisseur t ainsi que d'une ame de hauteur b et d'epaisseur d, on peut ecrire en premiere approximation 
(/taobtenu par (4.50)) : 

I (o = hj (11.19) 
, y=2 . 2c ,(|) 2 + 1 L^3 = (A/ + I^ (1120) 

w y = m = {A f + l Aw)b (1L21) 



Af : aire de la section d'une aile (Af= 2 c t) 
A w : aire de la section de l'Sme (A w = bd) 
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Avec ces differentes relations, la composante de torsion non uniforme donnee par (11.18) peut s'ecrire 



ainsi : 



n 2 £ 
In 



(A f + ~A W ) 



(11.22) 



On constate alors que le terme entre crochets de (1 1.22) correspond au cane du rayon de giration in 
de la membrure comprimee de la poutre, composee de la semelle comprimee (Ay) et du sixieme de l'ame 
(A w /6), qui s'exprime done ainsi (precisons que les tables SZS C4.1 [1 1.6] donnent directement la valeur 
numerique de ij) pour les profiles en double te) : 




(11.23) 



Cette definition, valable pour les sections bisymetriques, permet finalement d'exprimer la composante de 
torsion non uniforme de la facon suivante : 



n 2 E 
(W 2 



(11.24) 



C'est (1 1.24) qui montre l'analogie entre le ddversement d'une poutre et le flambage lateral - dans le 
plan horizontal - de la membrure comprimee de cette poutre, comme cela a ete mentionne au para- 
graphs 11.2.1. Le rayon de giration i D fait en effet intervenir les caracteristiques de la membrure 
comprimee de la poutre. En admettant, selon la norme SIA 161, que sa «longueur de flambage» lg 
correspond a la longueur de deversement Z/j corrigee par le coefficient 77 pour tenir compte du type de 
chargement : 



(11.25) 



L'61ancement de la membrure comprimee est alors donn6 par : 



ID 



(11.26) 



La composante de torsion non uniforme peut alors s'exprimer par la relation - dont la similitude avec 
(10.4) demontre l'analogie avec le flambage d'une barre - suivante : 



(11.27) 
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Cette demonstration confirme par consequent que le deversement peut etre assimile a un flambage lateral 
de la membrure comprimee d'une poutre, dans tous les cas ou la composante de torsion uniforme ajy^ est 
negligeable (poutre composee a ame pleine par exemple). 

11.3.3 Calcul du moment de deversement 

Le moment critique de deversement elastique M cr o, exprimd par (11.12), est determine" a l'aide de la 
theorie de la stabilite elastique. Pour etablir le moment de deversement Mp d'une poutre reelle, il faut, 
tout comme pour le flambage, tenir compte de ses imperfections g6om6triques et structurales, ainsi que 
de la limite d'eiasticite" de l'acier. Le moment de deversement Mp, qui ne peut pas 6tre sup£rieur au 
moment plastique M p i, s'obtient par la relation suivante : 




(11.28) 



Mr : moment elastique M e i ou plastique M p i de la section, selon le type de calcul de la resistance 
M cr D : moment critique de deversement elastique {M cr o - o cr ry Wy, selon (11.13)) 

Pour un profile lamind en double te qui satisfait les conditions d'eiancement n€cessaires pour effectuer 
un calcul plastique de la resistance (tab. 5.7), on peut prendre Mr = M p [. Pour une poutre composee a 
ame pleine qui ne satisfait pas les conditions d'eiancement n^cessaires pour effectuer un calcul plastique 
de la resistance, on aura Mr = M e \. 

La norme SIA 161 utilise egalement (11.27), (11.16) et (11.15) pour definir respectivement les com- 
posantes de torsion non uniforme <Jd w et uniforme 0£) v , ainsi que la contrainte critique de deversement 
elastique <T C rZ>- La determination du moment de deversement se fait par contre en etablissant d'abord une 
contrainte de deversement Op 

, 1 \0-45 

°D = f —A fy (H-29) 



(l + Xtf 



definie a l'aide du coefficient de deversement Xq, et dont la formulation est analogue a celle du coeffi- 
cient de flambage A^defini au chapitre 10 par (10.26) : 



calcul EP : 



calculEE : l D = "\/ = AM 

N M crD \ <y a 



(11.30 b) 



L'analogie entre le deversement et le flambage est illustre a la figure 1 1.17, qui compare, en fonction du 
coefficient de deversement A/j, la contrainte de deversement selon (11.29) avec la contrainte de 
deversement elastique a cr D obtenue avec (11.30 b). Une comparaison avee-la figure 10.14 permet de 
constater la similitude des demarches permettant d'etablir les contraintes de deversement op ou de 
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k°IJy 



\ 



\ 



0.5- 



1.0 




0 




0 



1.0 



Fig. 11.17 Comparaison des contraintes de ddversement Oq et de ddversement 61astique a cr j). 



flambage sur la base, respectivement, des contraintes critiques de deversement cr cr £> ou de flambage 
a cr elastiques. 

Le moment de deversement Mq est alors donne, selon le type de calcul effectue\ par les relations 
suivantes : 



Precisons encore que les relations deTmissant le moment de ddversement par (11.31) ou par (11.28) per- 
mettent d'dtablir une meme valeur numerique de Mj). 

II est a relever que les tables SZS 4.1 [11.6] contiennent plusieurs tableaux donnant directement la 
valeur du moment de deversement Mq pour des troncons de poutres en profiles IPE, HEA, HEB et HEM, 
sur lesquels le diagramme des moments varie de facon lineaire. 

Nous mentionnerons finalement que les tables SZSC4.1 [11.6] donnent quelques indications 
concernant le calcul du moment de deversement dans le cas particulier ou l'aile superieure du profild est 
tenue lateralement. Cet appui lateral cr^e en effet des conditions aux limites qui ne correspondent pas a 
celles admises au ddbut de ce chapitre (§ 1 1.2.2) pour le cas fondamental de la poutre simple sollicitee en 
flexion. 

L'Eurocode 3 (§ 5.5.2 et annexe F) utilise pour le deversement d'un element flechi une approche 
basee sur les mimes principes que ceux enoncis dans cette section, avec cependant une formulation 
differente. Ainsi, la resistance de calcul au deversement d'un ilement flechi non maintenu lateralement 
est definie par : 



calcul EP : 



Md = aj)Zy 



(11.31 a) 



calcul EE : 



M D = a D W y 



(11.31b) 



Mb.Rd = 



coefficient de reduction pour le deversement 
facteur dependant de la classe de la section : 



Classes 1 et 2 
Classe 3 
Classe 4 



Av=i 

Pw= w eLy /w pLy 
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Wpiy : module plastique de la section ( correspond aZy) 

W e iy : module elastique de la section (correspond a W y ) 

W e ffy : module elastique de la section efficace 

fy : limite d'elasticite de I'acier 

% i : facteur de resistance pour les verifications aux instabilites des barres ( Jm\ = 1.1) 

Le coefficient de reduction pour le deversement Xu depend de I'elancement reduit Xu et du moment 
critique elastique de deversement M cr . Ces valeurs sont definies dans I 'annexe F en fonction de la 
repartition des moments et des conditions d'appui. 

Exemple 11.4 Moment de deversement d'une poutre soumise a une charge uniformement repartie 

Soit une poutre constitute d'un IPE 220 d'une portee de 5.00 m en acier Fe E 355 soumise a une charge 
uniformement repartie q (fig. 11.18). 

Calculer le moment de deversement de cette poutre en admettant comme conditions aux limites aux 
appuis v = v" = 0 et <p = <p" = 0 pour les deux types de systemes statiques suivants : 

• poutre simple, 

• poutre bi-encastree. 



Poutre simple Poutre bi-encastree 




Fig. 11.18 Systemes statiques et conditions de chargement des poutres. 



Selon le tableau 11.7, les coefficients d'encastrement des deux types de systemes statiques examines dans cet 
exemple valent Jk v =1.0 et = 1.0. 
• Poutre simple : 

Le moment de deversement M D peut Sire obtenu avec (11.28) a partir du moment critique de 
deversement elastique M cr p. La section d'un profile lamine soumis a la torsion resiste simultan6ment en 
torsion uniforme et non uniforme, soit en torsion mixte. Les deux composantes ap v et Opw doivent ainsi 
6tre ddterminees. La composante uniforme ap v est obtenue a partir de ( 1 1 . 16), avec un coefficient r\ egal 
a C\ = 1 . 1 3 (tab. 1 1 .8) et la valeur de W y = 263 • 1 0 3 mm 3 tiree des tables SZS C5 : 

°Dv= * T= V £ ^ z GK 

l D Wy 

CT n .,= 1.13 5" V 210 • 10 3 ■ 2.05 • 10 6 • 81 ■ 10 3 • 89.8 • 10 3 = 151 N/mm 2 

Dv 5000 • 263 • 10 3 
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Les tables SZS C4.1 [11.6] donnent comme valeurdu rayon de giration ip de lamembrure comprimee : 
ij) = 29 mm 

La composante non uniforme est obtenue a partir de ( 1 1 .24) : 



7t 2 £ 



7^2= 113 



it 2 • 210 • 10 3 N/mm 2 



(5000 mm / 29 mm) 



j= 78.8 N/mm 2 



Avec les conditions aux limites aux appuis v = v" = 0 et <p= <p" = 0, on peut utiliser (11.15) pour deter- 
miner la contrainte critique de deversement elastique <J crD : 



a crD = V°Dv +(T i>w> = V (151 N/mm 2 ) 2 + (78.8 N/mm 2 ) 2 = 170 N/mm 2 

Le moment critique de deversement elastique M crD s'obtient alors avec (11.13): 

M C rD = ° C rD Wy = 170 N/mm 2 • 263 • 10 3 mm 3 = 44.7 ■ 10 6 Nmm = 44.7 kNm 

Le moment de deversement Mq vaut alors, selon (1 1.28), pour un calcul plastique de la resistance avec 
Mr = M p i = 102 kNm tir6 des tables SZS C5 : 

Mr _ 102 kNm 



M D = 



2.25 



1 + 



' Mr Y 25 



2.25 



| x | T 102 kNm "j 2 - 2 S 
\ + [44.7kNmJ 



= 41.9 kNm 



Poutre bi-encastree : 

Dans le cas d'une poutre bi-encastree avec une charge uniformement repartie, la procedure pour deter- 
miner le moment de deversement Mq est identique a celle utilisee ci-dessus pour la poutre simple, a la 
seule difference que le coefficient rj est egal a C\ = 1.28 (tab. 1 1.8). On obtient ainsi : 

°bv= 1 T^= V£/ z GK 
l D w y 

0^= 1.28 r- V 210 • 10 3 • 2.05 • 10 6 • 81 • 10 3 • 89.8 • 10 3 = 171 N/mm 2 

°" 5000 • 263 • 10 3 



n?Eil n 2 • 2 10 • 10 3 N/mm 2 • (29 mm) 2 , 
—jT* = 1-28 7^—^l = 89.2 N/mm 2 



(5000 mm) 

a crD = V °Dv + a Dw = V (171 N/mm 2 ) 2 + (89.2 N/mm 2 ) 2 = 193 N/mm 2 

M crD = a crD Wy = 193 N/mm 2 • 263 ■ 10 3 mm 3 = 50.8 • 10 6 Nmm = 50.8 kNm 

M R 102 kNm 

Mj) — — 



2.25 


1 + 


f Mr" 


2.25 


\ 









2.25 Lf 102 kNm ^ 
\ 1,50.8 kNm J 



= 46.7 kNm 



En comparant les r£sultats obtenus, on constate que le moment de deversement M D de la poutre bi- 
encastree n'est superieur a celui de la poutre simple que de 1 1 %. Cela confirme les conclusions des exemples 
11.1 et 11.3, ou il avait et6 montre que le moment de deversement M D est plus sensible a la presence d'appuis 
intermediaires qu'a une modification des conditions d'appui. 
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Remarquons encore que si la resistance de la poutre (en l'occurrence le moment de deversement) n'est 
que peu differente selon le type de systeme statique, ce n'est pas le cas des sollicitations. Si Ton determinait la 
valeur de dimensionnement qj de la charge q que ces deux poutres peuvent reprendre, en verifiant la relation 
g£nerale suivante 
M D 
M d < — 
7R 

avec Mj = qj / 2 /8 pour la poutre simple et = qj 9-1X1 pour la poutre bi-encastree, on obtiendrait 
respectivement qj = 12.2 kN/m pour la poutre simple et qj = 20.4 kN/m pour la poutre bi-encastree, ce qui 
represente tout de meme 67 % de plus pour cette derniere. 

Exemple 11.5 Moment de deversement d'une poutre soumise k un moment de flexion 

Soit une poutre simple constitute d'un HEA 240 en acier Fe E 235 d'une portee de 6.00 m. Elle est solli- 
citee a l'une de ses extremites par un moment de flexion M selon son axe fort (fig. 1 1.19). 

Calculer le moment de deversement de cette poutre en admettant comme conditions aux limites aux 
appuis v = v" = 0 et <p = <p" = 0. 



HEA 240 

6000 



)M 




M 



Fig. 11.19 Systeme statique et condition de chargement de la poutre. 

Le moment de deversement M D peut etre obtenu avec (11.28) a partir du moment critique de 
deversement 61astique Af cr £>. La section d'un profild lamin6 soumis a la torsion resiste simultandment en 
torsion uniforme et non uniforme, soit en torsion mixte. Les deux composantes 0/) v et Opw doivent ainsi etre 
determinees. La composante uniforme odv est obtenue a partir de (11.16), avec un coefficient rj = 1.75 
(fig. 1 1. 16) et la valeur de W y = 712 • 10 3 mm 3 tiree des tables SZS C5 : 

l D Wy 

Otto = 1-75 _ 7t . — l V 210 • 10 3 • 27.7 • 10 6 • 81 • 10 3 • 410 • 10 3 = 565 N/mm 2 



6000 • 712 • 10 3 



Les tables SZS C4.1 [1 1.6] donnent comme valeur du rayon de girauon ip de la membrure comprim6e : 
ij) = 65 mm 

La composante non uniforme Opy, est obtenue a partir de (1 1.24) : 

n 2 ■ 210 • 10 3 N/mm 2 



K 2 E 



2 = 1.75 



(6000 mm / 65 mm) 



y = 426 N/mm 2 



Avec les conditions aux limites aux appuis v = v" = 0 et <p= q>" = 0, on peut utiliser (11.15) pour deter- 
miner la contrainte critique de deversement elastique a crD : 



a crD = V Oqv + a Dw = V (565 N/mm 2 ) 2 + (426 N/mm 2 ) 2 = 708 N/mm 2 
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Le moment critique de deversement 6 las ti que M crD s'obtient alors avec (11.13), avec la valeur de 
W y = 712 • 10 3 mm 3 tiree des tables SZS C5 : 

M C rD = OcrD % = 708 N/mm 2 ■ 712 • 10 3 mm 3 = 504 • 10 6 Nmm = 504 kNm 

Le moment de deversement Mp vaut alors, selon (11.28), pour un calcul plastique de la resistance avec 
M R = M p i = 175 kNm tire des tables SZS C5 : 



On remarquera que la valeur du moment de deversement n'est que de peu inferieure au moment plastique 
de la section. Cela s'explique par les valeurs tres dlevees des composantes uniforme a Dv et non uniforme 
°bw et consequent de la contrainte critique de deversement Plastique a crD . 

Precisons que la valeur du moment de deversement obtenue ci-dessus est utilisee dans l'exemple 6.3, 
qui traite de la stability d'une barre comprimde et fldchie. 
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12.1 Introduction 

Le voilement est le phdnomene d'instabilite" des plaques minces sollicirees dans leur plan. 
Considerons, par exemple, la plaque rectangulaire de la figure 12.1(a), parfaitement plane, articulee sur 
ses quatre bords et comprimee dans la direction de l'axe x. Si, pour une contrainte <y x faible, on impose a 
la plaque une deformation w hors du plan, elle va revenir a sa position initiale apres suppression de la 
cause ayant engendre la deformation. Pour une certaine contrainte a x = <j cr g plus elevee, la plaque va 
rester dans sa position deform6e et former une cloque (fig. 12.1(b)); elle est done en dquilibre indifferent 
(ou metastable) et on dit qu'elle a voile. La contrainte <J cr g pour laquelle le voilement se produit est 
appelee contrainte critique de voilement elastique (l'indice B provient de l'allemand Beulen). 




(a) Plaque non voilee. (b) Plaque voilee. (c) Fibres meclianes apres voilement 

Fig. 12.1 Voilement d'une plaque. 



Cependant, contrairement au flambage et au d6versement d'une barre, le voilement elastique ne 
correspond pas a la mine de la plaque. En effet, si Ton continue de charger la plaque deja voilee, elle va 
pouvoir resister davantage, au contraire d'une barre isolee, pour laquelle le flambage signifie la ruine. 
Cette difference de comportement s'explique par le fait qu'une barre qui flambe n'est pas retenue dans sa 
deformation, alors qu'un effet de membrane intervient dans une plaque. 

Dans l'exemple de la figure 12.1(b), seule la partie m6diane de la plaque, disposee dans la direction de 
la sollicitation, «flambe» lorsque la contrainte critique est atteinte. Ensuite, si Ton depasse cette 
contrainte, les fibres comprimees sont retenues par les fibres perpendiculaires qui, elles, sont tendues 
(fig. 12.1(c)). Dans un modele plan, tout se passe comme si des ressorts empechaient les fibres 
comprimees de se d6former librement. II est evident que l'effet de membrane ne peut se developper que si 
les fibres tendues ont la possibility de s'ancrer a leurs extremites. Cela implique que la plaque doit etre 
appuyee sur au moins un bord parallele aux sollicitations. 

Le but de ce chapitre est d'examiner le phenomene d'instabilite qu'est le voilement des plaques 
comprimees, en mettant en Evidence les principaux parametres qui rdgissent ce phlnomene. Pour 
atteindre ce but, le chapitre est structure ainsi : 

• Section 12.2. Presentation de la th6orie lineaire du voilement elastique (phenomene d'instabilite 
par bifurcation). 

• Section 12.3. Etude de la resistance ultime au voilement d'une plaque reelle. 
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Cette matiere represente les connaissances de base qui sont utilisee dans les chapitres 5 et 6 relatifs 
respectivement aux elements fiechis et comprimes, ainsi que dans les volumes 1 1 et 12 pour la definition 
de la resistance ultime respectivement des elements a parois minces et des poutres composees a ame 
pleine, qui font partie des nombreux elements (fig. 12.2) pour lesquels le phenomene du voilement peut 
jouer un role. 



Profite Poutre Poutre Element T61e 

laming mixte compose a parois profilee 

a ame pleine minces 




Fig. 12.2 E16ments de construction concerned par le phenomene du voilement. 



12.2 Theorie lineaire du voilement elastique 

12.2.1 Contrainte critique de voilement elastique 

Soit la plaque rectangulaire, articulee sur ses quatre bords, de la figure 12.1. En considerant le voile- 
ment comme un phenomene d'instabilite par bifurcation de l'equilibre, on peut calculer la valeur de la 
contrainte critique de voilement elastique a cr B en se basant sur les hypotheses suivantes : 

• la plaque est initialement parfaitement plane, 

• les deformations hors du plan lors du voilement sont faibles, 

• la plaque est sollicitee par des charges agissant dans son plan moyen, 

• le materiau est infiniment elastique lin6aire. 

En consid6rant l'6tat d'equilibre de la plaque deformee (equilibre indifferent), on peut ecrire l'equation 
differentielle suivante, selon [12.1] : 

d 4 * . - d\v d 4 w N x d 2 w 

+ 2 dx*crf- + dy* ~ D dx* (121) 



w 

N x 

D 

t 

v 



deformation de la plaque, perpendiculairement a son plan 
effort normal par unite de longueur (N x = a x t) , ^ 

rigidite de la plaque pour une largeur b unitaire [ D = v ] 

epaisseur de la plaque V 12(1- \r)j 



epaisseur de la plaque 
coefficient de contraction laterale (Poisson) 
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En supposant que la plaque se dgforme selon une surface de forme sinusoi'dale representee par 
l'equation 

oo oo 

v v mux nuy _ 

w = L 2. arm sin — — sin —rf (12.2) 
m=l n=\ a b 

m : nombre de demi-ondes (cloques) dans le sens x 
n : nombre de demi-ondes (cloques) dans le sens y 

on peut calculer la charge critique de voilement 61astique N cr g en substituant la valeur de w (12.2) dans 
(12.1). En tenant compte des conditions de bord de la plaque, on obtient par integration le rdsultat 
suivant : 



(2 2\ 
m n 



2 n 2 a 2 D 
m 



(12.3) 



La valeur N cr g cherch£e correspond au minimum de la fonction de N x donnee par (12.3). Celui-ci est 
obtenu pour une valeur n = 1, ce qui veut dire qu'il n'y aura qu'une seule demi-onde (ou une seule cloque) 
dans le sens y, mais qu'il peut y en avoir plusieurs dans le sens x. 

En remplacant la rigiditd de la plaque D par sa valeur et en posant a = alb, on obtient 

(m a\ 2 n 2 Et ( t\ 2 „„ 

d'ou Ton tire la contrainte critique de voilement ilastique : 

gCTja ^ = ff» + gf « 2 \ (if ( 12 .5) 
t {a m) 12(1- v 2 ) Kb) 

En definissant le coefficient de voilement k par 



*(- + ") 
Ka mj 



fc = - + - (12.6) 



et la contrainte de reference d'Euler Ofc par la relation suivante, qui ne depend pas de la limite d'elasticite 
du materiau mais de la g6om6trie (elancement tlb) de la plaque, 

n 2 E (t\ 2 

en general : <T£ = r- - (12.7 a) 

12(1- v 2 ) Kb) 

pour l'acier: a E [N/mm 2 ] = 190 000 Q j (12.7b) 
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la contrainte critique de voilement elastique donnee par (12.S) peut s'exprimer ainsi : 

o C rB = ko E (12.8) 

12.2.2 Coefficient de voilement 

Comme le montre (12.8), la contrainte critique de voilement elastique a cr Q est directement pro- 
portionnelle au coefficient de voilement k. II est done necessaire d'examiner soigneusement les para- 
metres qui ont une influence sur sa valeur. 

Influence du nombre de cloques de voilement 

Dans l'exemple de la figure 12.1, on a un voilement en une seule demi-onde (une cloque, m = 1). Le 
coefficient de voilement donn6 par (12.6) s'exprime alors ainsi : 

La figure 12.3(a) montre que cette expression repr6sente une courbe qui passe par une valeur 
minimale kmin - 40, obtenue en posant dk/da = 0, d'ofi a = 1 . Si le voilement se produit en deux demi- 
ondes (m = 2), on a : 

Et Ton obtient la courbe de la figure 12.3(b) qui donne en posant dk/da = 0, k m i n = 4.0 pour a = 2. La 
courbe correspondant au voilement en m demi-ondes se d6duit de la courbe fondamentale (m = 1), en 
multipliant toutes les abscisses a par m, sans changer les ordonnees (affinity horizontale). L'ensembte de 
ces courbes est represent^ a la figure 12.3(c). 
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Representation simplifiee 



(a) Voilement en une demi-onde. (b) Voilement en deux demi-ondes. (c) Voilement en m demi-ondes. 

Fig. 12 3 Valeurs du coefficient de voilement k. 
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On peut des lors d6terminer la contrainte critique de voilement elastique pour une plaque dont le 
rapport a = alb est connu. En effet, le voilement va se produire pour la plus petite valeur possible de la 
contrainte critique de voilement elastique <J C rB et par consequent du coefficient de voilement k. On 
constate que pour a > 1, la valeur de k ne varie pas sensiblement. On peut done adopter la representation 
simplified et conservatrice de la figure 12.3(c), ou l'on remplace les courbes festonnees par une droite 
horizontale d'ordonnee k m i n = 4.0. 

Le cas de la plaque articulee sur ses quatre bords et simplement comprimee peut etre consider 
comme le cas fondamental de voilement. II est possible d'etablir les courbes k = f(a) pour d'autres cas de 
sollicitations (contraintes normales variant le long du bord, contraintes agissant dans deux directions, 
cisaillement, etc.) et pour d'autres conditions de bord (bord libre, encastre), en integrant l'equation 
differentielle relative a chaque cas. Les tables de Kloppel [12.2] [12.3] contiennent un grand nombre de 
cas rencontres dans la pratique. 

Influence des conditions de bord 

Le cas de la plaque rectangulaire articulee sur ses quatre bords ne constitue qu'un cas particulier 
d'elements pouvant Stre sensibles au phenomene du voilement. La figure 12.4 montre les autres 
conditions de bord possibles, ainsi que leur representation symbolique. Le type de condition de bord a 
introduire dans le calcul depend du comportement reel du bord de la plaque, qui est influence par sa 
liaison avec les elements adjacents. Pratiquement, les plaques ne sont jamais parfaitement articulees ou 
encastrees, Itant donne qu'elles constituent en general les parois d'elements de construction tels que par 
exemple ceux illustr6s a la figure 12.2. On admet souvent, par mesure de simplification, que ces elements 
plans sont articules sur leurs bords, ce qui est une hypothese conservatrice. Pour un profile lamin£ par 
exemple, il existe en r£alit6 un certain encastrement de l'ame dans les ailes, qui representent des appuis a 
ressort ayant une certaine rigidite flexionnelle. 



a 

— ffi Bord encastrt (rotation empechee) 

r=z ® Bord simplement appuyi (articulation) 

•^H ® Bord libre (rotation et emplacement hors plan possibles) 

Fig. 12.4 Representation symbolique des conditions de bord. 

Les coefficients de voilement de plaques comprimees dans une direction, dont les bords paralleles a la 
direction de la sollicitation sont une fois simplement appuyes et une autre fois encastres, sont compares a 
la figure 12.5(a). Cela met en evidence que plus une plaque est tenue rigidement sur ses bords, plus elle 
resiste au voilement (elle a un coefficient de voilement plus eleve). II est possible de faire l'analogie avec 
une barre comprimee encastree a ses deux extremit6s, dont la charge critique de flambage est plus elevee 
que celle de la meme barre mais articulee. 

Le cas d'une section en caisson simplement comprimee est illustr6 a la figure 12.5(b). Le diagramme 
montre la variation du coefficient de voilement k des ames en fonction des dimensions relatives des 
parois du caisson [12.4]. L'effet d'encastrement que produisent les semelles sur les ames du caisson est 
mis en evidence lorsque le rapport tld des epaisseurs des semelles et des ames passe de 1 a 2. 
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(a) Plaque simplement comprimee dans une direction. (b) Voilement des Smes d'une section en caisson. 

Fig. 12.5 Influence des conditions de bord. 



Influence du type de solicitation 

Le cas de sollicitation le plus general est le cas de la plaque soumise a des forces exterieures 
provoquant des contraintes normales a x et oy, ainsi que des contraintes de cisaillement T. Nous 
n'aborderons ici que le cas des plaques sollicitees dans une seule direction, en examinant successivement 
l'effet des contraintes normales, des contraintes de cisaillement et des sollicitations composees. 

• Contraintes normales 

Les contraintes normales dans une plaque peuvent etre dues a de la traction, a de la compression ou a 
de la flexion. Pour les plaques soumises a des contraintes de traction, il n'y a pas de probleme 
d'instabilite. Mais des qu'une partie de la plaque est comprimee, il y a danger de voilement. Ce danger 
s'accroit au fur et a mesure que la zone comprimee augmente, ce qui se traduit par une diminution du 
coefficient de voilement. 

La figure 12.6(a) montre la variation du coefficient de voilement k d'une plaque articulee sur ses 
quatre bords pour les cas suivants : 

• compression pure (courbe © identique a celle de la figure 12.5(a)), ou Ton a k m i n = 4.00, 

• flexion pure (courbe ©), pour laquelle on a kmin — 

23.90. 

La courbe ® de la figure 12.6(b) montre quant a elle la variation du coefficient de voilement k en 
fonction du rapport des contraintes extremes dans le cas de la flexion composee. On y retrouve les 
valeurs de k = 4.0 et 23.9 correspondant respectivement a la compression pure et a la flexion pure. 

• Contraintes de cisaillement 

Pour une plaque cisaillee, l'6tat deforme' de la plaque permet de voir qu'il se forme une bielle 
comprimee et une bielle tendue (fig. 12.6(a)). Le voilement peut alors etre assimile au «flambage» de la 
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@ : flexion pure 

r~ 




1.0 2.0 3.0 

(a) Trois cas de sollicitations pures. 




-2 -1 0 +1 
(b) Flexion composee. 



Fig. 12.6 Valeurs du coefficient de voilement it en fonction du type de solicitation. 

bielle comprimee hors du plan de la plaque, la bielle tendue contribuant a l'effet de membrane. Le 
coefficient de voilement pour ce cas de sollicitation est donn6 a la figure 12.6(a) par la courbe ©. 



• Sollicitations composees 

Pour les plaques soumises simultan^ment a des contraintes normales et a des contraintes de 
cisaillement, il existe des relations d'interaction approch6es, basees sur le critere de plastification de 
von Mises, permettant de tenir compte de la combinaison de ces efforts. Ces relations aboutissent au 
calcul d'une contrainte fictive appel6e contrainte critique de comparaison a gcr [12.4] [12.5] [12.6]. La 
relation (12.11), tiree de [12.5], exprirne la valeur de a gcr pour une plaque soumise a des contraintes 
normales a x variant le long du bord, et a des contraintes de cisaillement t : 



a gcr - 



1+ ¥ o x 

4 Ox,crB 



(3- W 



(12.11) 



4 0 XtC rB J 



yr : rapport entre la plus petite et la plus grande contrainte (avec leurs signes) le long du bord 
de largeur b 

a x : contrainte de compression maximale (fig. 12.6(b)) 

&x,crB '■ contrainte critique de voilement elastique de la plaque soumise uniquement aux contraintes 
normales 

x cr : contrainte tangentielle critique de la plaque soumise uniquement au cisaillement 
(T cr = ka E ) 



424 



theorje de la stability 



Le tableau 12.7 resume les valeurs minimales du coefficient de voilement k pour quelques cas 
courants, en considerant differents types de sollicitations et de conditions de bord. Les cellules vides de 
ce tableau correspondent a des situations qui n'ont pas ete eftidiees de facon particuliere. 



Tableau 12.7 Valeurs minimales du coefficient de voilement k pour differents types de sollicitations 

et de conditions de bord. 



Conditions 
de bord 


Contraintes normales 


Contraintes de cisaillement 
(formules approchees) 




r |<T 
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— ig 
^0 
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] | » a.'- 




\ a 1 




4.00 


5.32 


7.81 


13.40 


23.9 


aZl : * = 5.34 + (4.00/a 2 ) 
a<\ : * = 4.00 + (5.34/a 2 ) 




6.97 


9.27 


13.54 


24.5 


39.52 


ail : * = 9.00 + (3.30/a 2 ) 
a<l :* = 7.00 + (5.30/a 2 ) 


1 -I 




5.41 




11.73 




39.52 


a2>l : Jt = 7.50+(4.00/a 2 ) 
aSl :* = 6.50 + (5.00/a 2 ) 


1 i 
i i 
t i 




5.41 




9.54 




23.94 
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V i 
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|i 




1.28 




5.91 
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1.28 




1.608 




2.134 




1 , 




0.426 




1.702 












0.426 




0.567 




0.851 





12.2.3 Plaques munies de raidisseurs 

Fonction d'un raidisseur 

Nous avons vu, lors de l'etude des phenomenes de flambage et de deversement, que Ton peut 
augmenter considerablement la resistance ultime d'une barre ftechie ou comprimee en disposant des 
appuis intermddiaires. De m6me, dans le cas d'une plaque comprimee, une augmentation de la charge 
critique de voilement est possible en creant des appuis lineaires au moyen de raidisseurs. La plaque est 
alors subdivisee en plusieurs panneaux (fig. 12.8). 
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La charge critique d'une plaque raidie est fonction de la position du raidisseur et de sa rigidite. Si le 
raidisseur est tres souple, il est entraine' par la plaque dans sa deformation; il constitue dans ce cas un 
appui elastique. S'il possede, au contraire, une certaine rigidity (que nous allons definir plus loin), il cree 
un appui fixe. La figure 12.8 illustre l'exemple d'une plaque articulee sur ses quatre bords, simplement 
comprimee dans une direction et munie d'un raidisseur longitudinal. 



Plaque non raidie 



Raidisseur souple 



Raidisseur rigide 
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Fig. 12.8 Influence d'un raidisseur sur le mode de voilement. 

Exemple 12.1 Influence d'un raidisseur sur la contrainte critique de voilement elastique 

Soit une plaque articulee sur ses quatre bords, sollicitee dans une direction a la compression pure. Les 
dimensions de la plaque sont a = 2400 mm, b = 1200 mm et t = 10 mm (fig. 12.9). 

Determiner la contrainte critique de voilement elastique de la plaque pour les trois cas suivants : plaque 
non raidie, plaque raidie avec un raidisseur rigide, plaque raidie avec un raidisseur souple. 



Plaque non raidie 



Plaque raidie 




Fig. 12.9 Plaque non raidie ou raidie. 
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• Plaque non raidie (voilement en une seule demi-onde selon y) : 
La contrainte de reference selon Euler vaut, selon (12.7b) : 

a E = 190000 f-1 = 190000 =13.2N/mm 2 
" Kb) U200j 

Pour une plaque articul6e sur ses quatre bords et sollicitee en compression pure, le coefficient de voi- 
lement vaut k = 4.0 (fig. 12.3). La contrainte critique de voilement elastique vaut ainsi (12.8) : 
a crB = k a E = 4.0 • 13.2 N/mm 2 = 53 N/mm 2 

• Plaque raidie avec un raidisseur rigide (voilement en deux demi-ondes selon y) : 

De facon analogue au cas de la plaque non raidie, on obtient, avec b = 600 mm et k = 4.0 : 
2 2 
o- £ = 190000 = 190000 Qj^j =52.8 N/mm 2 

a crB = k a E = 4.0 • 52.8 N/mm 2 = 21 1 N/mm 2 

• Plaque raidie avec un raidisseur souple : 
Selon la rigidity du raidisseur on aura : 

53 N/mm 2 <, a crB < 211 N/mm 2 
Cet exemple montre que le fait de creer un appui lineaire au moyen d'un raidisseur permet, suivant sa 
rigidite\ de quadrupler la valeur de la contrainte critique de voilement elastique. 

Position optimale et rigidity necessaire d'un raidisseur 

Pour que l'efficacite' du raidisseur soit maximale, celui-ci doit etxe plac6 au droit du sommet de la 
cloque de la plaque non raidie, afin de creer une nouvelle ligne nodale de la deformee de la plaque (ligne 
ou la deformation de la plaque hors de son plan est nulle). Le voilement est ainsi force de se faire en deux 
demi-ondes. Pour une plaque articulee simplement comprimee (fig. 12.8), le raidisseur doit done etre 
place a une distance bll du bord de la plaque. Si Ton considere le voilement en trois demi-ondes, on doit 
disposer deux raidisseurs positionnds au tiers de la largeur b. La figure 12.10 montre la position optimale 
des raidisseurs pour trois cas de sollicitation dune plaque simplement appuyie sur ses quatre bords. 



Compression pure 



Flexion pure 



Un raidisseur 



f 




1 













Deux raidisseurs 



b 

' 3 

It 

. 3 
b 
' 3 



0.123 b 



kto. 



275* 



Cisaillement pur 
I 



Fig. 12.10 Position optimale des raidisseurs sur une plaque en fonction du type de sollicitation. 
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Afin de creer un appui lin£aire, un raidisseur doit posseder une certaine rigidite. En supposant que les 
raidisseurs sont disposes symetriquement par rapport au plan de la plaque (ils sont de ce fait soumis a une 
compression centree et a un moment de flexion du a la deformation hors du plan de la plaque), leur 
rigidite peut etre calculee en ajoutant dans l'equation differentielle (12.1) des termes tenant compte de 
l'effet du raidisseur [12.7]. reintegration de cette nouvelle equation differentielle permet alors, en tenant 
compte des conditions aux limites (deformation hors du plan nulle sur les bords et au droit du raidisseur), 
d'obtenir la valeur de la rigidite necessaire du raidisseur pour cr6er un appui lineaire. 

En definissant la rigidite relative X s d'un raidisseur comme etant le rapport des rigiditds du raidisseur 
et de la plaque (l'indice s provient de l'allemand Steife et de l'anglais Stiffener) 

en general: X s = ~^ (12.12a) 

10.92 h 

pourl'acier: X s = — , (12.12b) 

b r 

I s : inertie du raidisseur par rapport au plan moyen de la plaque 

on peut determiner la variation du coefficient de voilement k en fonction de la rigidite relative X s 
(fig. 12.1 1). Le raidisseur represente un appui fixe pour la plaque lorsque sa rigidite relative est 6gale ou 
superieure a la rigidite relative necessaire X Stn ^ c '• 

X s * X sMc (12.13) 

X s>n ic '■ rigidite relative necessaire d'un raidisseur pour qu'il constitue un appui fixe 

Pour toutes les valeurs ou la condition (12.13) n'est pas satisfaite (X s < X Sin ^ c ), le raidisseur ne cree qu'un 
appui eiastique, voire m€me aucun appui. 




Fig. 12.11 Variation du coefficient de voilement en fonction de la rigidite relative d'un raidisseur. 
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Precisons encore, comme le montre la figure 12.12 tiree de [12.4], que la rigidite relative necessaire 
X s>n i c est encore fonction du rapport a = a/b, ainsi que de l'aire relative S s du raidisseur, deTmie comme 
etant le rapport des aires du raidisseur et de la plaque : 

8s = f t (12.14) 




Fig. 12.12 Rigiditd relative necessaire d'un raidisseur pour qu'il constitue un appui fixe. 



La valeur de X Si „£ c obtenue en considerant un raidisseur dispose au droit d'une ligne nodale 
(voilement en deux demi-ondes) est appelee rigidity relative n6cessaire de premiere espece. Si le 
raidisseur n'est pas situe dans cette position optimale (par exemple a blA au lieu de bll pour une plaque 
sollicitee en compression), il doit poss&ler une rigidite theoriquement infinie pour rester absolument 
rectiligne. Dans un tel cas, la valeur de X sn g c , definissant la limite entre le voilement en une demi-onde 
et deux demi-ondes, est appelee rigidity relative necessaire de deuxieme espece. 

De nombreux cas pratiques sont traites dans les tables de Kloppel et Scheer [12.2] [12.3]. Nous 
donnons au tableau 12.13 quelques valeurs de X s , n Sc P our des plaques comportant un ou deux raidisseurs 
longitudinaux sans rigidite torsionnelle. Concernant la notation utilis^e dans ce tableau 12.13, il est 
necessaire de preciser que : 

• la rigidite relative necessaire X s>n ^ c repr6sente celle d'un seul raidisseur, 

• l'aire relative S s represente egalement celle d'un seul raidisseur, place symetriquement par rapport 
a la plaque (un seul raidisseur peut etre constitue de deux fers plats, deux cornieres, etc.), 

• la distance y correspond a la position du ou des raidisseurs par rapport au bord superieur de la 
plaque. 
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Tableau 12.13 Valeurs de la rigidity relative necessaire X S n ^ c pour differents cas. 
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Rigidity relative necessaire X s 



Compression pure 

(T = 0) 
■A 



a £ V 8 C + 2«f)-l 



-j a 4 + [8 (1 + 2 S s )-l]a 2 + S s + \ 



r=T= 



a S ^8(1 + 2 Sj) - 1 



; [8(l+25 i )-l] 2 + 5 i + 2 



3 et 3 



1 j a 4 + | [18 (1 + 3 5,)-!] a 2 + 5,+ \ 



a 2s >/ 18 <1 + 35 4 )-l 



5 [!8(l + 34)-l] 2 + 4+ 3 



a 2: 0.5 



1.5 



0.5 S a S V'- 6 + 85 i 



- 1.1 a 4 + (3.5 + 17.6 S s ) a 2 + 0.7 



a 2: V 16 + 85 i 



3.4 + 27.7 5s + 70.4 5? 



Flexion pure 
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Exemple 12.2 Rigidity necessaire d'un raidisseur 

Soit la plaque examinee dans l'exemple 12.1, articulee sur ses quatre bords et sollicitee dans une direction 
a la compression pure. Les dimensions de la plaque sont a = 2400 mm, b = 1200 mm et r = 10 mm 
(fig. 12.14). Elle comporte un raidisseur longitudinal, symdtrique par rapport au plan de la plaque, consume 
par deux fers plats FLA 80 • 12. 

Verifier que ce raidisseur possede une rigidite suffisante pour constituer un appui fixe selon la theorie du 
voilement eiastique. 




L'inertie du raidisseur par rapport a son plan moyen vaut : 

<, [(2 b s + 1) 3 - f 3 ] 12 mm [(2 • 80 mm + 10 mm) 3 - (10 mm) 3 ] , . 

I s = ^ = = 4.91 • 10° ram' 

La rigidite relative du raidisseur vaut ainsi, selon (12.12b) : 

_ 10.92 /, _ 10.92 -4.91 • 10 6 mm 4 _ 

X * ~ bt 3 ~ 1200 mm (10 mm) 3 ~ 447 

L'aire relative du raidisseur (12.14) permet de determiner, a l'aide du tableau 12.13 (ou de la figure 

12.12), la rigiditfi relative necessaire : 

A v 2 -80 mm 12 mm 

^ = 77 = = 0.16 

* t 1200 mm ■ 10 mm 



a = | = = 2 < V8(l + 2^)-l = Vs(l +2 0.16)- 1 = 3.09 

a 4 1 2 4 1 

X s ,nic = - Y + l 8 ( 1+2 ^- 1 l £r2 + ^ + 2 = ~" T +[8(1 +2 • 0.16)- 1] 22 + 0.16 + ^ = 30.9 
La relation (12.13) permet de s'assurer que le raidisseur est suffisamment rigide pour constituer un appui 
fixe selon la theorie lineaire du voilement eiastique : 
X s = 44.7 > X sMc = 30.9. 



12.3 Resistance ultime au voilement 
12.3.1 Principes 

La theorie lineaire du voilement eiastique considere un phSnomene d'instabilite par bifurcation, en se 
basant sur les hypotheses restrictives formul^es au paragraphe 12.2.1. La r6alit6 est en fait passablement 
diff6rente, comme nous allons le montrer en analysant d'abord ces differentes hypotheses de base : 
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• Plaque initialement parfaitement plane. Les toles pr6sentent des deformations initiates dues a la 
fabrication et elles ne sont pas rigoureusement planes. Des mesures effectuees dans differents 
laboratoires et sur des ouvrages existants ont montre que Ton pouvait avoir des deformations 
initiales de l'ordre de 0.2 a 1 .0 t, oil t est l'epaisseur de la plaque. Precisons que ces deformations 
initiates doivent toutefois rester inferieures aux tolerances de laminage (§ 3.2.6). 
II s'ensuit que le voilement ne peut plus etre consider^ comme un phenomene d'instabilite par 
bifurcation (fig. 12.15, courbe a), mais qu'il faut tenir compte des imperfections initiales wq. Le 
comportement reel de la plaque (courbe b) montre que les deformations d'une plaque hors de son 
plan croissent au fur et a mesure que la charge augmente. Si la plaque n'etait pas appuyee le long 
de ses bords de longueur a, son comportement serait similaire a celui d'une barre comprimee dont 
la resistance ultime correspondrait au flambage par divergence (fig. 10.8). A cause de l'effet de 
membrane, la resistance ultime d'une plaque est cependant plus grande que la charge critique de 
voilement eiastique N cr g. Le gain de resistance ainsi obtenu est appeie riserve post-critique. 




• Deformations hors du plan faibles. Cette hypothese concernant les deformations est valable pour 
la theorie lineaire du voilement eiastique, qui ne va pas au-dela de la valeur de la charge critique 
N cr g. Comme la resistance ultime d'une plaque est en realite superieure a cette valeur (fig. 12.15, 
courbe b), cette theorie ainsi que l'hypothese correspondante ne sont done plus valables lorsque la 
charge critique est depassee. 

• Charges centries. En pratique, il n'est pas possible d'assurer un centrage parfait des charges, qui 
depend par ailleurs egalement de la planeite de la plaque. 

• Materiau infiniment eiastique lineaire. Cette condition n'est respectee que jusqu'a la limite 
d'eiasticite fy. Toutefois, meme pour des contraintes inferieures a la limite d'eiasticite, la presence 
de contraintes residuelles dues au laminage des fers plats, au decoupage au chalumeau des toles ou 
aux soudures (§ 3.2.7 et 7.3.3) fait qu'une plastification de certaines fibres peut intervenir avant 
que les contraintes appliquees n'aient atteint f y . 

L'analyse du comportement d'une plaque dans le domaine post-critique est ires complexe (theorie non 
lineaire) et necessite un volume de calcul tres important. C'est pourquoi Ton fait appel a des methodes de 
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calcul simplifies pour le dimensionnement. On peut schematiser le comportement d'une plaque mince 
comprimee de la maniere suivante, en considerant deux phases distinctes, soit : 

• Le domaine elastique, en-dessous de la charge critique, dans lequel la distribution des contraintes 
peut etre admise uniforme. 

• Le domaine post-critique, au-dela de la charge critique, dans lequel on observe un derobement 
progressif de la plaque hors de son plan et ou les contraintes n'ont plus une ^partition uniforme 

* (fig. 12.16). Les fibres situees pres des bords longitudinaux sont davantage sollickers que les 
fibres medianes. La raison de cette difference est due au fait que les fibres comprimees se 
deplacent hors du plan. Pres des appuis, la deformation specifique des fibres est plus grande que 
dans la zone m^diane, car la deformation de la plaque est empechee hors de son plan. 

Pour le dimensionnement, on peut remplacer le diagramme des contraintes non uniforme par un dia- 
gramme uniforme dont la contrainte est egale a la contrainte maximale agissant sur les bords (fig. 12.16). 
Cette repartition uniforme des contraintes n'est cependant a considerer que sur une largeur reduite b e f, 
appelee largeur efficace, deTinie de telle sorte que : 

J Ojfy) dy 

b ef = — (12.15) 




Fig. 12.16 Largeur efficace fc e yd'une plaque comprimee. 



12-3.2 Largeur efficace et elancement limite 

Le calcul de la largeur efficace b e f a et6 abord£ pour la premiere fois par von Karman [12.8]. Sa 
theorie est bas6e sur l'hypothese que la contrainte critique de voilement dastique (T cr g d'une plaque 
fictive de largeur b e f est au plus egale 



OcrB,ef = k 



12(l-v 2 ) 



< ^ 2 



b ef 



= k 



12(1- v 2 )\bj 





r 




f b ) 


UJ 




= OcrB 






{ b *fj 





= a 



max 



(12.16) 
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D'ou Ton peut tirer la largeur efficace : 



b «- h ^L « 2 - ,7> 

o C rB '■ contrainte critique de voilement elastique de la plaque en considerant la largeur totale b 
a max '• contrainte interne maximale au bord de la plaque 

En general, la contrainte interne maximale o max est admise egale a la limite d'elasticit£ fy. Elle peut 
cependant etre inferieure a la limite d'61asticit6 dans certains cas particuliers, tels que : 

• le flambage, 

• le deVersement, 

• des elements non sollicites au maximum de leur resistance ultime. 

De meme, lors des verifications de raptitude au service, on introduit lors du calcul de la largeur efficace 
la valeur de la contrainte o ser due aux charges de service a la place de Omax 

En utilisant, par analogie avec le flambage (10.26), un coefficient d'elancement kg d6fini par la 
relation 



la largeur efficace exprimee par (12.17) peut alors s'ecrire sous la forme : 

b e f = 4~ ( 1219 > 

En introduisant dans (12.17) la contrainte critique de voilement elastique definie par (12.5), 
von Karman a 6tabli la relation generale pour la largeur efficace 



n 2 E ft\ 2 l 



bef = b . k =- - (12.20) 

1 V 12 (1- V 2 ) Kb J Omax 



qui devient, pour le cas particulier d'une plaque en acier comprimee et articulee sur ses bords (done pour 
laquelle k = k m in = 4.0) : 



b ef = 1.9 t -\J -— (12.21) 



La theorie de von Karman donne cependant des resultats trop favorables, car les imperfections 
geometaques et structurales ont une influence non negligeable. Winter proposa alors une formule semi- 
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empirique pour le calcul de la largeur efficace d'une plaque simplement comprimee dont les bords sont 
articules [12.9] : 



Cette relation, qui est une amelioration de la formule initiate de von Kantian, peut s'ecrire pour l'acier 
sous la forme g6neralisee suivante : 

b / 0.22\ 

b e f = -=r- [ 1 - -=—) (12.23) 



La norme SI A 161 prescrit quant a elle l'expression suivante comme valeur de calcul de la largeur 
efficace b e f, valable pour kg > 0.9 (pour un coefficient d'elancement \g <, 0.9 : b e f= b) : 

b e f = 0.9 ^- (12.24) 
*-B 



La figure 12.17 compare, pour les theories mentionnees ci-dessus, l'influence du coefficient 
d'elancement Ag sur le rapport entre la largeur efficace b e ftt la largeur totale b. Relevons que la courbe 
provenant de la theorie lineaire elastique peut etre obtenue a partir de la relation (12. 15), dans laquelle on 
remplace la contrainte o^(y) par la contrainte critique de voilement elastique a cr B donnee par (12.5). On 
obtient alors, par integration, l'expression suivante : 

b ef = (12-25) 
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On remarque que, pour des plaques dont le coefficient d'elancementAfl est superieur a environ 1.25, 
la resistance ultime est nettement sup6rieure a la charge critique de voilement 61astique, contrairement au 
flambage, oil l'effet de membrane et la reserve post critique n'existent pas. Pour des plaques a elancement 
moyen, les imperfections (deformations initiales, contraintes r6siduelles) ont pour effet d'abaisser la 
r6sistance ultime. Les plaques a faible dlancement (Afl < 0.9) ne sont pas influencees par le voilement; 
leur largeur efficace b e f est done 6gale a la largeur totale b. 

Si Ton tient compte, lors de la verification a la mine, d'une plastification des sections ou meme d'une 
redistribution des efforts int6rieurs au moyen d'un calcul plastique, on doit 6viter d'avoir un voilement 
local avant la mine de l'element. Les parois des 61ements de constmction doivent par cons6quent 
respecter certaines conditions, qui dependent du type de calcul effectu6 (§ 2.6.3). Selon la norme 
SIA 161 : 

• Afl<0.9 pour un calcul EE, 

• Ag<0.7 pour un calcul EP, 

• Afl<0.6 pour un calcul PP. 

L'Eurocode 3 (§ 5.3.5) definit la largeur efficace d'une parol comprimee sur une base slmllaire, qui a 
cependant I'avantage de s'appllquer a un rapport iff des contraintes quelconque. 

Exemple 12.3 Largeur efficace d'une semelle comprimee 

Calculer la largeur efficace f> e /de la semelle comprimee (FLB 600 • 8) d'une poutre en caisson rectangu- 
laire en acier Fe E 355, sollicitee par un moment de flexion (fig. 12.18). 



fr = 500 



FLB 600-8 

y — ~ 



M 



— u 

i 



Conditions de bord 
et sollicitation 
de la semelle superieure 









1 "1 
































L _ 1 



Fig. 12.18 Poutre en caisson soumise a un moment de flexion. 



On peut etudier la semelle comme une plaque ayant une largeur b egale k la distance entre les ames et une 
longueur correspondant k la distance entre les cloques de voilement. En admettant que les bords de la plaque 
sont articul6s sur les Sines, le coefficient de voilement vaut k = 4.0 (tab. 12.7). On peut ainsi determiner, avec 
(12.8) et (12.7b), la contrainte critique de voilement elastique : 

<*crB = ka E = 4.0 -lSKJOOof-l =4.0 190000| 8mm I =195N/mm 2 
\b J \5QO mm ) 

En posant o max =f y pour le calcul du coefficient d'61ancement As, on obtient, avec (12.18) et (12.24), 
la largeur efficace suivante : 



\OcrB \OcrB V195 N/mm 2 
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bj-OsJ- = 0.9 ^^= 333 mm 
ce qui represente en l'occurrence une reduction d'un tiers de la largeur totale b. 

Exemple 12.4 Elancement limite d'une ante flechie 

Calculer l'dlancement limite de Tame d'une poutre composee a ame pleine de section sym&rique sollicitee 
a la flexion (fig. 12.19), afin de permettre un calcul EE. 




Fig. 12.19 Ame sollicitee a la flexion pure. 



Afin de pouvoir effectuer un calcul EE, il est necessaire que Ag < 0.9. En introduisant dans (12.18) la 
contrainte critique de voilement eUastique ddfinie par (12.7b) et en posant o max = fy< ^ e coefficient 
d'61ancement peut s'exprimer par la relation suivante, dans laquelle t correspond a l'epaisseur de la plaque, 
habituellement notee d quand il s'agit de Tame : 



fy 



n 2 E ft\ 2 



12 (1-v 2 ) V* 



7T 1 <JJt b A Ify 



Cette relation devient, pour le cas particulier de l'acier ( v = 0.3) : 
1.052 b 

Comme il faut que Ag < 0.9, on peut exprimer l'elancement limite en fonction des caracteristiques de 
l'acier (avec la valeur du coefficient de voilement k = 23.9 tir€e du tableau 12.7) de la fa;on suivante : 

b 



t - 09 1.052 1Jy ,. v .,„ , , v 

ce qui donne pour les nuances d'acier suivantes : 



t* r^^e b „ , ,„„ ^ / 210 000N/mm 2 
FeE235: j < 4.182 ^ 23g N/mm2 = 125 



r c « b ^ a , 0 n A r210 000 N/mm 2 
Fe E 355 : y < 4.182 \ 355 nW = 102 



De fa9on analogue a ce qui a etc" fait dans l'exemple 12.4, il est possible d'&ablir des ilancements 
limites pour des plaques ayant d'autres conditions de bord et soumises a d'autres types de sollicitations. 
Les resultats obtenus sont contenus dans le tableau 3 de la norme SIA 161, dont un extrait est donne ci- 
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apres dans le tableau 12.20. On y remarque que les valeurs d'elancement bid relatives au calcul EE d'une 
ame fl6chie correspondent a celles d6terminees dans l'exemple 12.4. On se ref6rera a la norme SIA 161 
pour les relations generates permettant d'etablir ces valeurs d'61ancement limite, ainsi que pour des 
valeurs correspondant a d'autres types de sollicitations. 



Tableau 12.20 Elancements limites pour le cas d'une section bisymetrique sollicitee en flexion pure. 
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13.1 Introduction 

La fatigue est, avec la corrosion et l'usure, l'une des principales causes de dommages d'elements 
metalliques. Elle peut se produire lorsqu'un el6ment est soumis a des sollicitations variables repetees. Le 
ph6nomene de fatigue se manifeste sous forme de fissures a certains endroits particuliers de la structure. 
Ces fissures peuvent apparaitre dans des structures aussi diverses que sont par exemple les avions, les 
bateaux, les ponts, les chassis (d'automobiles, de locomotives ou de wagons de chemin de fer), les grues, 
les ponts roulants, certains elements de machine, les turbines, les enceintes de reacteurs, les portes 
d'ecluses, les plates-formes petrolieres en mer, les pylones de transmission, les mats et les cheminees. 
D'une maniere generate, les structures soumises a des charges variables rep&ees peuvent subir un 
endommagement qui se manifeste par la propagation de fissures. Cet endommagement est appe!6 fatigue 
et se traduit par une perte de resistance au cours du temps. 

La fissuration par fatigue se produit rarement dans le materiau de base eloigne de tout detail d'usinage, 
de soudure ou d'assemblage. Meme si la resistance statique de l'assemblage est superieure a celle des 
616ments assembles, l'assemblage demeure l'endroit critique du point de vue de la fatigue. 

La figure 13.1 montre schematiquement l'exemple d'un pont-route en construction mixte soumis a des 
charges de trafic. Chaque passage de v6hicule provoque dans la structure des sollicitations variables. Ces 
sollicitations sont encore modifiees par la presence de goussets, tels que ceux qui relient par exemple les 
entretoises aux poutres-maitresses. A l'extremite des goussets, plus particulierement au pied du cordon de 
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Fig. 13.1 Localisation possible d'une fissure de fatigue dans un pont-route. 



442 



FATIGUE 



soudure qui les relie au reste de la structure, des concentrations de contrainte sont provoqu6es par le 
changement de geometrie du aux goussets. Ce meme endroit contient egalement des anomalies provenant 
du processus de soudage (§ 7.3.4). 

De nombreuses recherches ont et6 effectuees dans le domaine de la fatigue. II a ainsi pu etre demontr6 
que l'effet combine des anomalies et des concentrations de contrainte pouvait etre la source de la forma- 
tion et de la propagation d'une fissure de fatigue, meme si les contraintes appliquees restaient largement 
en dessous de la limite d'elasticite' du materiau (par contraintes appliquees, on comprend les contraintes 
calculees avec une analyse eiastique de la structure sans tenir compte d'6ventuelles concentrations de 
contrainte ou de contraintes residuelles). Une fissure se developpe en general a partir d'anomalies ayant 
une profondeur de l'ordre de quelques dixiemes de millimetre. La propagation d'une telle fissure peut 
amener a une rupture par plastification de la section nette ou a une rupture fragile, ceci en fonction 
notamment des caracteristiques du matenau, de la g6om6trie de l'el6ment, de la temperature et de la 
vitesse de solicitation de la section. Le dimensionnement d'une structure soumise a des charges variables 
r6pet6es doit done se faire en soignant la conception et la fabrication des elements structuraux et des 
details de construction, de facon a 6viter une rupture par fatigue. Les methodes d'assurance de qualite 
(§ 7.2.4 et 13.6.4) doivent permettre de garantir que le nombre et la dimension des anomalies presentes 
restent dans les limites des tolerances. 

Le but de ce chapitre est de presenter un apercu du ph6nomene de la fatigue, afin de fournir les 
connaissances de base pour le dimensionnement a la fatigue des structures metalliques boulonnees ou 
souddes. Pour atteindre cet objectif, le chapitre est structure de la maniere suivante : 

• Section 13.2. Les principaux facteurs influencant la resistance a la fatigue sont decrits. 

• Section 13.3. Les notions fondamentales de la mecanique de la rupture sont introduites, afin de 
permettre une description analytique du phenomene de la propagation des fissures de fatigue. 

• Section 13.4. Les solicitations de fatigue sont decrites, pour qu'il soit possible de les comparer 
avec la resistance a la fatigue examinee dans les deux sections prec£dentes. 

• Section 13.5. La notion de cumul des dommages dfi aux contraintes aieatoires est developpde, afin 
de permettre de tenir compte des solicitations variables rencontrees dans toute structure soumise a 
des charges de fatigue. 

• Section 13.6. Le principe des courbes de resistance a la fatigue normalisees est introduit. 

• Section 13.7. Les diffdrentes verifications possibles pour effectuer le dimensionnement a la fatigue 
d'une structure sont finalement examinees. 

La matiere de ce chapitre forme la base du dimensionnement a la fatigue des ponts roulants ainsi que des 
ponts-routes et des ponts-rails, qui est traite plus en detail dans les volumes 1 1 et 12. 

L'Eurocode 3 {chap. 9) traite egalement du dimensionnement a la fatigue des structures en acier; il 
est base sur les recommandations de la Convention europeenne de la construction metallique (CECM) 
[13.1], dont les principes de base sont commentes dans [13.2]. Ces dernieres ont egalement servi de 
modele aux recommandations de la CECM concernant les structures en aluminium [13.3]; VEurocode 9 
[ 13.4] y relatif est actuellement en cours d' elaboration. 

13.2 Resistance a la fatigue 

13.2.1 Parametres influencant la duree de vie 

La durie de vie d'un element ou d'un detail de construction soumis a des solicitations variables 
repetees est definie comme etant le nombre de cycles de contraintes qu'il peut supporter avant sa rupture. 



FATIGUE 



443 



Suivant la forme de Mement ou du detail de construction, sa fabrication ou le type de materiau utilise, 
quatre parametres peuvent influencer la resistance a la fatigue : 

• la difference de contraintes, 

• la gdometrie du d&ail de construction, 

• les caracte" ristiques du materiau, 

• les effets de l'environnement. 

Difference de contraintes 

La figure 13.2 montre la variation de la contrainte a en fonction du temps / pour une sollicitation 
d'amplitude constante, variant entre c m ,„ et Omax- Les essais de fatigue (§ 13.2.2) ont permis d'6tablir que 
la difference de contraintes Aa (ou etendue de contrainte) est le parametre le plus influent pour des 
details de construction soudls : 

Ao = Omax - Ojnin (13.1) 

Omax '■ contrainte maximale (avec son signe) 
a min '■ contrainte minimale (avec son signe) 

Les autres parametres comme par exemple les contraintes minimale a m i n et maximale a max , leur rapport 
Gmin l^max* ou encore la frequence des cycles peuvent souvent 6tre negliges pour le dimensionnement, 
particulierement pour les structures soudees. 



AVEC CONTRAINTES RESIDUELLES 
DETRACTION 




Fig. 13.2 Definition des contraintes et effet des contraintes residuelles de traction. 

On pourrait a priori penser que la duree de vie peut 6tre augmentee lorsqu'une partie du cycle de 
contraintes est en compression. Cela n'est toutefois en general pas le cas dans les eldments soud£s, a 
cause des contraintes rdsiduelles a res de traction introduites par la soudure (§ 7.3.3). Le comportement de 
la fissure est en fait influence' par la somme des contraintes appliquees et des contraintes residuelles 
(fig. 13.2). Une duree de vie plus longue peut cependant etre obtenue dans certains cas, en introduisant 
des contraintes residuelles de compression a l'aide de traitements d'amelioration (ou methodes de 
parachevement) apres soudage (§ 13.6.5). 
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Geometrie du detail de construction 

La geometrie du detail de construction est d&erminante pour la localisation de la fissure de fatigue 
ainsi que pour sa vitesse de propagation; elle influence done directement sa duree de vie. Certains 
elements representes a la figure 13.1 permettent d'illustrer les trois categories d'influences g6om6triques 
suivantes : 

• l'effet de la geometrie de la structure, par exemple le type de section transversale, 

• l'effet des concentrations de contrainte, dues par exemple au gousset, 

• l'effet des anomalies dans les soudures. 

Les effets de la geometrie de la structure et des concentrations de contrainte peuvent Stre influences 
favorablement par une bonne conception des details de construction. Une bonne conception est en effet 
importante, car les changements abrupts de geometrie (dus par exemple au gousset) ddrangent le flux des 
contraintes. Cela peut etre compare a la vitesse de l'eau dans une riviere, qui est influencee par la largeur 
de son lit ou par les obstacles qui s'y trouvent. De maniere analogue, les contraintes au pied d'un gousset 
sont plus grandes que les contraintes appliquees. Ce qui explique pourquoi des concentrations de con- 
trainte sont crdees par des attaches telles que les goussets, par les trous de boulons, par les soudures ou 
encore par un simple changement de section. 

L'effet des anomalies dans les soudures peut quant a lui Stre evite en utilisant des mdthodes de 
fabrication et de controle (§ 7.3.5) adequates, afin de garantir que ces anomalies ne depassent pas les 
valeurs limites de la classe de quality correspondante (§ 7.2.4). II convient par ailleurs de pr^ciser que les 
anomalies dans les soudures peuvent etre dues aussi bien au procede de soudage (fissures, defaut de 
collage, manque de penetration, caniveaux, etc.) (§ 7.3.4) qu'a des entailles dues au laminage ou au 
meulage ainsi qu'a des puits de corrosion. Suivant leur forme et leur dimension, ces anomalies peuvent 
reduire la duree de vie d'un element soude d'une facon importante, ceci d'autant plus si elles sont situees 
dans une zone comportant des concentrations de contrainte. 

Caracteristiques du materiau 

On a pu observer lors d'essais sur des eprouvettes non souddes que la composition chimique, les 
caracteristiques mecaniques ainsi que la structure microscopique des mdtaux avaient parfois une 
influence sensible sur la duree de vie. C'est ainsi qu'une plus grande resistance a la traction du materiau 
permet une duree de vie des eprouvettes plus elevee, essentiellement grace a une augmentation de la 
phase d'initiation de la fissure, et non pas de celle de la propagation (§ 13.3.2). Cet effet bendfique ne se 
retrouve malheureusement pas dans des elements soudes, car leur duree de vie est surtout constitute par 
la phase de propagation. L'effet de la resistance a la traction du materiau peut par consequent etre neglige 
pour le dimensionnement. 

Effets de l'environnement 

Un environnement humide ou corrosif (air, eau, acides, etc.) peut fortement reduire la duree de vie 
d'elements metalliques, car cela augmente la vitesse de propagation des fissures, notamment dans des 
elements en aluminium. Une protection adequate (peinture, protection cathodique, etc.) est done 
necessaire dans certaines conditions particulieres, telles que par exemple celles rencontrees par les plates- 
formes petrolieres. En revanche, la corrosion superficielle des aciers patinables reste, dans les structures 
soudees du genie civil, pratiquement sans influence sur la dur£e de vie; les petits puits de corrosion 
responsables d'une eventuelle initiation de fissure de fatigue sont en effet moins critiques que les 
anomalies normalement introduites par les soudures. 
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L'effet de la temperature peut Stre neglige en ce qui concerne la vitesse de la propagation des fissures, 
sauf dans des applications a tres haute temperature comme les turbines a gaz ou les reacteurs d'avions. 
Une temperature basse peut cependant reduire d'une facon importante la dimension critique de la fissure 
(§ 13.3.2 et 13.3.5) et conduire ainsi a une rupture fragile prdmaturee. 

13.2.2 Essais de fatigue 

Afin de connaitre la resistance a la fatigue d'un detail de construction, il est indispensable d'effectuer 
des essais de fatigue lors desquels on soumet des eprouvettes a une sollicitation variable, la plus simple 
etant une variation de contraintes sinusoi'dale (fig. 13.2). L'eprouvette doit etre suffisamment grande afin 
de representer le detail de construction et les contraintes r6siduelles de facon adequate. II est egalement 
necessaire de prdvoir un nombre d'eprouvettes suffisant afin de pouvoir connaitre la dispersion des 
resultats. En effet, meme dans des conditions d'essai identiques, le nombre de cycles jusqu'a la rupture ne 
sera pas le m6me pour des Eprouvettes apparemment identiques, car il y a toujours des petites differences 
dans les parametres pouvant influencer la duree de vie. 

Les resultats d'essais d'elements soudes sont normalement representes dans un diagramme sur lequel 
on reporte en abscisse le nombre de cycles N observes jusqu'a la rupture (ou jusqu'a une dimension de 
fissure predefinie) et en ordonnee la difference de contraintes Aa (fig. 13.3). En choisissant une echelle 
logarithmique pour chacun des axes, la moyenne des resultats d'essais obtenus pour un detail de 
construction donne peut etre exprim6e, dans un domaine compris entre 5 • 10 4 et 5- 10 6 cycles environ, 
par une droite ayant l'equation suivante (cette meme droite sera obtenue analytiquement avec la theorie de 
la mecanique de la rupture (sect. 13.3)) : 

N = CAa~ m (13.2) 

N : nombre de cycles de contraintes 

C : constante reprdsentant l'effet du detail de construction 

Ac : difference de contraintes 

m : pente de la droite de la moyenne des resultats 

qui peut bel et bien s'exprimer par liquation d'une droite en utilisant les logarithmes des differentes 
variables : 

log N = log C - m log Aa (13.3) 

La limite superieure de cette droite {Aa grand) correspond a la resistance ultime statique du materiau. 
Le domaine correspondant a un nombre de cycles compris entre 10 et 10 4 est appele" fatigue oligocyclique 
(fatigue par deformation plastique excessive). La resistance correspondante est surtout importante pour 
les sollicitations dues aux sdismes, pour lesquels on observe en general un faible nombre de differences 
de contraintes, mais de valeur tres elevee. 

La limite inferieure de cette droite (Aa petit) represente la limite de fatigue (ou limite d'endurance) : 
cela indique qu'une sollicitation inferieure a cette limite peut etre appliquee un tres grand nombre de fois 
(> 10^) sans qu'une fissure de fatigue ne se produise. Cette valeur est importante pour des elements 
soumis a un nombre eieve de petites differences de contraintes, tels que les elements de machine. Pour 
1 'aluminium, on relevera cependant que Ton n'observe pas une veritable limite de fatigue, mais une droite 
de pente tres faible. II convient egalement de preciser qu'une limite de fatigue ne peut etre etablie qu'a 
partir d'essais effectues avec des sollicitations d'amplitude constante. 
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Fig. 133 Resultats d'essais sous sollicitations d'amplitude constante. 

L'etablissement d'une courbe de resistance a la fatigue doit tenir compte de la dispersion des resultats 
d'essais. A cet effet, on se base sur des valeurs representant une certaine probability de survie (§ 2.4.5), 
par exemple 95 % avec un niveau de confiance defini, par exemple 75 %. La position exacte de la courbe 
qui en r6sulte depend encore du nombre de resultats d'essais a disposition. Pour un nombre suffisamment 
grand (de l'ordre de 60 essais), cette probabilite de survie peut etre approchee par une droite parallele a 
celle de la moyenne des resultats, situee a gauche de celle-ci, a une distance egale a deux ecarts types 2s 
(fig. 13.3). 

13.3 Theorie de la mecanique de la rupture 

Cette section n'est pas indispensable pour le dimensionnement a la fatigue des structures metalliques. 
Nous l'avons cependant integree ici, car elle permet de decrire analytiquement une fissure de fatigue de 
meme que sa propagation, et de deduire ainsi la duree de vie d'un element fissure. La theorie de la 
mecanique de la rupture, presentee notamment dans [13.5] [13.6] [13.7] [13.8] [13.9], est en cela un 
outil tres performant. Cette section se limite toutefois a la presentation des notions de bases de cette 
theorie, qui est par ailleurs egalement utile pour mieux comprendre les observations decrites a la section 
13.2 ainsi que les developpements effectues dans les sections 13.4 a 13.6. 

13.3.1 Theorie elastique 

On peut expliquer l'effet d'une fissure en considerant une plaque soumise a une contrainte de traction 
uniforme Ofo et comprenant un trou (fig. 13.4). Le champ des contraintes dans la plaque est influence par 
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la presence du trou. La figure 13.4 montre sch6matiquement, dans le cas d'un trou elliptique, la variation 
des contraintes Oy le long de l'axe x. La valeur maximale (a x = a) de la contrainte Oy peut s'exprimer par : 



(13.4) 
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a, b 
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V bj 
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contrainte dans la direction y 

contrainte uniforme appliquee sur la plaque 

demi-axes du trou elliptique 

rayon de courbure au sommet du trou elliptique 



! trou 
elliptique 




2w 
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Fig. 13.4 Effet d'un trou elliptique sur la repartition des contraintes dans une plaque. 

II est necessaire de preciser ici que la convention d'axes utilisee dans l'ensemble de ce volume, deTinie 
au paragraphe 1.4.2, n'est pas respectee dans ce chapitre, afin de rester conforme a celle couramment 
admise dans les publications traitant de la mecanique de la rupture. 

Pour un trou circulaire (pour lequel a = b), il est possible d'6tablir a partir de (13.4) la valeur de 
Gy,max - 3 Ob; on parle alors d'une concentration locale de contrainte egale a trois. Cette concentration de 
contrainte est plus grande pour un trou de forme elliptique; elle tend vers l'infini lorsque le demi-axe b 
(ou le rayon p) tend vers zero (fig. 13.5). Ce dernier cas represente celui d'une fissure reelle dont le front 
(la pointe) est aigu (p — » 0). Le champ des contraintes o x , Cy et T^y proche du front de la fissure peut etre 
decrit, sur la base de la theorie 61astique, par les expressions suivantes : 
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1 - sin 



1 + sin 



e . 38} 
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(13.5 a) 
(13.5 b) 
(13.5c) 



K : facteur d'intensite' de contrainte 

r, 6 : coordonnees polaires dans le plan x-y 
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Fig. 13.5 Definition des contraintes au front d'une fissure. 

La relation (13.5 b) permet de constater que la contrainte Oy sur l'axe x (0 = 0) tend effectivement vers 
l'infini lorsque Ton se rapproche du front de la fissure, c'est-a-dire lorsque r tend vers zero. Les relations 
conventionnelles contrainte-deformation specifique ne permettant pas d'analyser les contraintes au 
voisinage du front de la fissure, il a ete necessaire d'introduire une nouvelle notion pour les decrire. 
Chacune des relations (13.5) utilise le facteur d'intensite de contrainte K. Ce facteur K depend de la 
difference de contraintes appliquee ainsi que de la dimension et de la geomdtrie de la fissure. II se d6finit 
par la relation suivante : 

K = Y fj 0 yfita (13.6) 

Y : facteur de correction, fonction de a 

oq : contrainte uniforme appliquee sur la plaque 

a : dimension determinante de la fissure dans la plaque 



Comme le facteur d'intensit6 de contrainte depend de la contrainte appliquee et de la racine carree de la 
dimension a de la fissure, il a pour unite des Nmm~ 3/2 . 

Le cas de base est celui d'une fissure de largeur 2a dans une plaque infinie (2w tres grand) a deux 
dimensions, soumise a une contrainte uniforme oq agissant perpendiculairement a cette fissure (fig. 13.5). 
Dans ce cas, le facteur de correction Y est 6gal a 1 .0, ce qui correspond au cas theorique calcule avec la 
theorie elastique. Tous les autres cas peuvent etre deduits de ce cas de base par l'application d'un facteur 
de correction ad6quat. 

II est possible de trouver des valeurs de facteurs de correction dans la litterature specialised [13.10] 
[13.11] [13.12] [13.13]. Nous presentons ici une methode, permettant de determiner les facteurs de 
correction dans une plaque, basee sur un cours donn6e par Irwin, reprise par plusieurs auteurs [13.5] 
[13.7] [13.14]. Cette methode est basee sur l'utilisation de differents facteurs de correction representant 
l'effet de la geom&rie du detail ainsi que de la geom^trie et de la position de la fissure. Le facteur de 
correction s'exprime alors ainsi : 

Y = Y e Yj Y s (13.7) 

Y e : facteur de correction dependant de la forme de la fissure elliptique (ce facteur de correction, qui 

n'intervient que dans le cas tridimensionnel, depend du rapport ale) 
Yf : facteur de correction dependant de la dimension finie de la plaque (ce facteur de correction 

depend des rapports alw et alt) 
Y s : facteur de correction pour le cas oii la fissure atteint une surface libre (ce facteur de correction 

depend des rapports alw ou ale) 
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Les figures 13.6 et 13.7 pr6sentent ces diff6rents facteurs de correction sous forme respectivement 
analytique et graphique. II est toutefois encore necessaire de faire les precisions suivantes : 
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Fig. 13.6 Formulation analytique des facteurs de correction. 
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Cas bidimensionnel Cas tridimensionnel 




0 0.2 0.4 0.6 0.8 0 0.2 0.4 0.6 0.8 

Fig. 13.7 Representation graphique des facteurs de correction. 



• La m6thode pr6sentee ici, outre le fait qu'elle est d'emploi tres simple, s'applique de maniere tout a 
fait satisfaisante pour des petites fissures (§ 13.3.2). Elle pr£sente le grand avantage de montrer 
clairement rinfluence des differents parametres sur le facteur d'intensite' de contrainte. 

• Les facteurs de correction etablis a l'aide de cette methode ne sont pas toujours tres precis, en 
particulier pour les grandes dimensions de fissure (§ 13.3.5). C'est pourquoi on utilise maintenant 
plus volontiers d'autres mdthodes, telles qu'une modelisation par elements finis ou la «weight 
function method* [13.15]. 

• Lorsque la geomdtrie du detail dans lequel se trouve la fissure n'est pas une plaque, il est encore 
necessaire d'introduire un facteur de concentration de contrainte (§ 13.3.4). 



Pour computer ce paragraphe, il convient de relever que le champ de contraintes a la surface de la 
plaque correspond a un 6tat de contraintes plan (la contrainte a z perpendiculaire a la surface est nulle). A 
l'inteneur de la plaque, le champ de contraintes s'approche par contre d'un 6tat de deformations plan (les 
deformations specifiques e z perpendiculaires au plan de la plaque tendent vers zero). 

II faut egalement rappeler qu'une plastification du materiau se produit des que les contraintes eteblies 
selon la theorie dlastique (13.5) depassent la limite d'elasticitd. Or c'est toujours le cas au front de la 
fissure (pour p — » 0), car les contraintes eteblies avec (13.5) tendent vers 1'infini. La consequence de ceci 
est la presence d'une zone plastique au voisinage du front de la fissure. Cette zone plastique peut Stre 
d6crite [13. 16] par un domaine circulaire dont le rayon r p , en 6tat de contraintes plan, vaut : 



r P = 



2n 



f \ 2 
AM 



(13.8) 



r p : rayon de la zone plastique au front de la fissure 
fy : limite d'elasticite" 

En 6tat de d6formations plan, la plastification du matenau se fait, selon les theories de von Mises ou de 
Tresca, a un niveau de contrainte plus 61ev6. Ceci r6duit le rayon r p de la zone plastique, qui devient 
environ trois fois plus petit [13.8] : 



(13.9) 
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Exemple 13.1 Facteurs de correction 

Determiner les facteurs d'intensite de contrainte des fissures dans la semelle inferieure de la section de la 
poutre composee a Sme pleine representee a la figure 13.8. 




Le facteur d'intensite de contrainte K est deTini par (13.6) : 
K = YaQ^fna 

Dans cet exemple, la dimension ddterminante a des fissures et la contrainte appliqude o"o sont constantes; 
elles valent respectivement a = 2 mm et o"o = 100 N/mm 2 . Seul le facteur de correction Y change pour 
chacune des fissures representees a la figure 13.8. Les equations de la figure 13.6 permettent de determiner 
les valeurs des facteurs de correction Y e , Yjet Y s necessaires pour etablir Y avec (13.7). 

Fissure circulaire dans la soudure longjtudinale provenant d'un pore (cas tridimensionnel) 

Facteur de correction pour la forme de la fissure (avec a = c): 
Y . 1 = _J_ _ 2 

e - -|l/2 lt/2 n 



nil 

I 

0 



1 r — sin 2 9 

c 2 



de \do 

0 

Facteur de correction pour la dimension du detail, avec / correspondant a la distance entre le centre de la 
fissure et le bord le plus proche, a savoir la surface de la soudure, d'oil / = 5 mm : 
[2t na f2~-5mm 7C-2mm 

*f = J — tan^r = A ri— tan TT^ = L075 

^ na 2t 2-5 mm 

Etant donne qu'il ne s'agit pas d'une fissure de surface, il n'est pas necessaire de tenir compte de Y s . Le 
facteur de correction Y vaut ainsi, selon (13.7) : 

Y = Y e Y f = - 1.075 = 0.684 

ce qui permet d'etablir le facteur d'intensite de contrainte K correspondant avec (13.6) : 
K= Yao^jna = 0.684 • 100 N/mm 2 J it • 2 mm = 171 Nmm- 3/2 
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Fissure au bord de l'aile provenant d'un bord oxycoupe' (cas bidlmensionnel) 

Facteur de correction pour la dimension de la plaque : 

Y f = , 1 = 1 - = 1.00 



cos - 



na 



cos - 



7i-2mm 
2 • 300 mm 



Facteur de correction pour une fissure de surface : 



Y s = 



cos - 



na 

lw 



cos - 



0.8 - 0.52 



Tt ■ 2 mm 
2 • 300 mm 



= 1.12 



0.8 - 0.52 



2 mm 
k 300 mm 



- 0.28 



2 mm 
300 mm 



Le facteur de correction Y vaut ainsi, selon (13.7) appliqu6 dans un cas bidimensionnel (pas de Y e ) : 
Y = Y f Y s = 1.00-1.12 = 1.12 
ce qui permet d'&ablir le facteur d'intensite" de contrainte K correspondant avec (13.6) : 
K= Yao^Tta = 1.12- 100 N/mm 2 ^ n ■ 2 mm = 281 Nnrni" 3 ' 2 



Fissure elliptique au bord de l'aile provenant d'un defaut de laminage (cas tridimensionnei) 

Facteur de correction pour la forme de la fissure, avec a = 2 mm et c = 2.5 mm : 
1 1 



Ye = " — = — = 0.705 

it/2r 2 2 1 1/2 1.418 



1 — sin 2 0 



c 2 



de 
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0 

Facteur de correction pour la dimension du detail : 



, It na 2 -300 mm 7t -2mm 

Y f = J — tan — = J tan = 1.000 

1 "Jta It V 7t -2 mm 2 -300 mm 



Facteur de correction pour une fissure de surface 
1.1 2 (\- 0.75 = 



y t = 1 + 0.121 1-0.75- I = 1 + 0.121 1-0.75 A"" 11 1 = 1.048 



2.5 mmj 

Le facteur de correction Y et le facteur d'intensitd de contrainte K correspondant valent alors respec- 
tivement, selon (13.7) et (13.6) : 

Y = Y e Y f Y s = 0.705 • 1.000 • 1.048 = 0.739 

/f= Y oo-Jna = 0.739- 100 N/mm 2 J n ■ 2 mm = 185Nmm- 3/2 

Le cas particulier examind dans cet exemple permet de classer les types de fissures selon l'ordre 
d'importance sur le facteur d'intensit^ de contrainte K suivant : 

• fissure provenant d'un bord oxycoupe (K = 28 1 N mm -3 ' 2 ), 

• fissure provenant d'un defaut de laminage (K = 185 N mm" 3 ' 2 ), 

• fissure provenant d'un pore (K = 171 N mm" 3 ' 2 ). 

On constate egalement qu'un des facteurs de correction Y e , Yf ou Y s est sou vent determinant pour les petites 
fissures (les autres etant environ egaux a 1 .0). C'est ainsi que : 

• pour la fissteseijrovenant d'un bord oxycoupe : Y s = 1.12; 

• pour la fissurelprovenant d'un defaut de laminage : Y e = 0.705; 

• pour la fissure provenant d'un pore : Y e = 2 / n = 0.637 . 
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13.3.2 Propagation de la fissure 

Des essais de fatigue effectu6s sur des eprouvettes specialement concues a cet effet (par exemple les 
eprouvettes CT [13.17]) permettent d'observer la relation entre le nombre de cycles N et la dimension a 
de la fissure (fig. 13.9). II est ainsi possible de distinguer trois phases devolution de la fissure : 

• l'initiation, 

• la propagation stable, 

• la propagation rapide (phase instable conduisant a la rupture). 




N 

Fig. 13.9 Initiation et propagation d'une fissure de fatigue. 



La phase d'initiation peut durer tres longtemps pour des pieces usinees; elle peut en revanche etre tres 
courte pour des pieces soudees contenant des anomalies importantes. La propagation de la fissure est 
quant a elle tres lente au debut, mais croit exponentiellement au fur et a mesure de l'augmentation de la 
dimension de la fissure. II est possible de calculer a partir de la relation a-N (fig. 13.9) le taux de 
propagation daldN, autrement dit l'augmentation da de la dimension de la fissure par cycle dN. II s'agit 
bien sur d'une valeur moyenne sur un certain nombre de cycles qui depend de la precision de l'obser- 
vation possible. Ce taux de propagation correspond a la tangente de la courbe dans le domaine de la 
propagation stable. 

II a ete possible de constater une dependance entre le taux de propagation daldN et la difference de 
facteurs d'intensite de contrainte AK, qui depend elle-meme de la difference de contraintes Aa appliquee 
et de la dimension a de la fissure. La difference de facteurs d'intensite de contrainte AK s'obtient en 
remplacant dans (13.6) la contrainte oq appliquee statiquement par la difference de contraintes Perdue a 
la sollicitation de fatigue : 

AK = YAoJna (13.10) 

Y : facteur de correction 

Aa : difference de contraintes appliquee 

a : dimension de la fissure 
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On remarquera que Ton utilise, pour alleger l'ecriture, la notation Aa pour la difference de contraintes 
appliquee, a la place de Aoq, qui serait plus logique par rapport a la notation de employee dans (13.6) 
pour la contrainte appliquee. 

Differentes relations ont 6x€ proposees pour decrire la relation entre le taux de propagation da/dN de la 
fissure et la difference de facteurs d'intensit6 de contrainte AK. Parmi celles-ci, la plus simple et la plus 
utilisee est celle de Paris [13.18], valable dans le domaine de la propagation stable : 

^-^DAK" (13.11) 
dN 

D, n : constantes de materiau 

La figure 13.10 montre schdmatiquement des resultats de mesures du taux de propagation da/dN ainsi 
que sa valeur theorique selon (13.11), qui est une droite dans la representation habituelle d'une echelle 
logarithmique pour chaque axe. Pour les valeurs de AK proches d'une valeur de seuil AK t h (threshold), le 
taux de propagation est tres petit ou quasi inexistant. On remarque l'analogie avec la figure 13.3 ou, pour 
une valeur de difference de contraintes Aa proche de la limite de fatigue, la duree de vie devient tres 
grande. Ainsi done, une eprouvette soumise a une tres petite sollicitation ou contenant une petite fissure, 
ou encore une combinaison des deux (car dans la difference de facteurs d'intensit6 de contrainte AK 
interviennent, selon (13.10), les deux parametres Aaeta), ne subira qu'une propagation de fissure tres 
lente, voire aucune propagation du tout. 

Pour des valeurs elevees de differences de facteurs d'intensit6 de contrainte AK, le taux de propagation 
da/dN devient tres grand, ce qui conduira a la rupture de la section par plastification de la section nette 
restante ou par rupture fragile (§ 13.3.5). 



m % [mm/cycle] x propagation 




Fig. 13.10 Taux de propagation da/dN d'une fissure en fonction de la difference de facteurs d'intensite 

de contrainte AK. 
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13.3.3 Calcul de la duree de vie 

La duree de vie totale est essentiellement constituee par l'initiation de la fissure et par la phase de 
propagation stable (fig. 13.9), car la faible contribution de la propagation rapide (ou instable) peut £tre 
negligee. De plus, pour les elements soud6s, l'initiation de la fissure de fatigue est g6neralement tres 
rapide a cause de la presence d'anomalies (§ 7.3.4). Ainsi done, la dur6e de vie peut etre obtenue ana- 
lytiquement par l'integration de (13.1 1) : 

a j a J i 

Nij= \ dN = J - da (13.12) 

ai at DAK 

Ny : nombre de cycles necessaire pour agrandir la fissure de a,- a aj 
a : dimension de la fissure, avec aj > a/ 

Une integration numenque de (13.12) est en general necessaire, sauf dans le cas ou l'on peut introduire 
l'expression de (13.10) pour AK en admettant que le facteur de correction Kest constant. On obtient alors 
l'expression suivante : 

a : constante provenant de l'integration (a = ^ - 1 ) 

La relation (13.13), dont tous les termes ont 6t6 introduits par (13.10), (13.1 1) et (13.12), permet d'evaluer 
l'effet sur la duree de vie d'un certain nombre de parametres (§ 13.3.4), dont par exemple : 

• la dimension de la fissure initiale en introduisant a/ = oq, 

• la dimension de la fissure critique avec ay = a cr , 

• la difference de contraintes Ao, 

• la geometrie et la concentration de contrainte a l'aide de Y, 

• les constantes de mat6riau D et n. 

En se limitant pour l'instant a un seul detail de construction, en admettant que les dimensions ao et a cr 
pour ce detail sont connues et que le facteur de correction Y representant 1'influence de la geometrie de la 
fissure et des concentrations de contrainte du detail est constant au cours de la propagation, (13.13) 
devient : 

"cr 

Nij= jdN = CAa~ n (13.14) 
C : constante pour le detail de construction, ctefinie par ( 1 3 . 1 5) 
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Le nombre de cycles Ny obtenu a partir de (13.14) represente la duree de vie du detail consider^, en 
admettant une propagation de fissure stable a partir de sa dimension initiate arj jusqu'a sa dimension 
critique a cr . Le nombre de cycles Ny_est uniquement fonction de la difference de contraintes Aa, tous les 
termes intervenant dans la constante C 6tant des constantes pour le detail consider. 

II est interessant de relever que la forme de (13.14) est identique a celle de (13.2), qui a ete determinee 
exp6rimentalement. La correspondance entre ces deux relations est bonne pour les elements soudds dont 
la duree de vie est influencee essentiellement (de 80 a 90 %) par la phase de propagation de la fissure, 
done pour lesquels peu de cycles sont n6cessaires a l'initiation de la fissure. En conclusion, la duree de vie 
observee experimentalement peut etre decrite analytiquement sur la base de la theorie de la mecanique de 
la rupture. L'exposant n utilise dans (13. 1 1) pour la description du taux de propagation correspond done a 
la pente m de la courbe de resistance exprim£e par (13.2). Cet exposant est de l'ordre de 3 pour les aciers 
de construction, de 2 a 2.5 pour les aciers a tres haute limite d'elasticite" et d'environ 4 pour raluminium. 
La constante C definie par (13.15) est quant a elle identique a la constante C utilisee dans (13.2); elle 
represente les caracteristiques des details de construction concernant leur comportement a la fatigue. 

Exemple 13.2 Propagation de fissure 

Soil la fissure elliptique de surface situ£e dans la semelle inferieure de la section de la poutre composee a 
arae pleine, representee a la figure 13.11. On admettra que la semelle est soumise sur toute sa hauteur a une 
difference de contraintes de Aa = 100 N/mm 2 . 

D6terminer la courbe de propagation de la dimension a de la fissure entre 1 et 10 mm, en admettant que 
les constantes de la loi de propagation valent respectivement D = 210" 13 (mm/cycle) (Nmm _3/2 )' t et 
n = 3, et que le rapport ale reste constant. 

Le calcul des caract&istiques de la courbe a-N se fait sur la base de (13.10) et de (13.11), qui expriment 
respectivement la difference de facteurs d'intensite' de contrainte AK et le taux de propagation daldN de la 
fissure : 

AK= YAOQ^na 

— = DAK" 
dN 
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Pour 6tablir la courbe de propagation de la fissure, il est n6cessaire de faire une hypothese concernant le 
facteur de correction Y, que Ton peut admettre constant ou variant en fonction de la dimension a de la fissure. 

Facteur de correction Y constant 

En admettant Y constant, la relation (13.12) s'integre tres facilement et permet d'etablir (13.13) : 



„ = I L__L 

* Dan^Y" A<f af 





f \ a 




JL 











n , 3 , 

avec a = 1 = 1 = 

2 2 



0.5 



Pour le calcul du facteur de correction, on peut admettre que sa valeur est 6gale a la moyenne des valeurs 
correspondant a a = oq = 1 mm et aj = 10 mm. Le calcul des facteurs de correction Y e , Yftt Y s necessaires 
pour 6tablir Y avec (13.7) se fait comme pour l'exemple 13.1, a savoir avec les equations de la figure 13.6. 
Les valeurs correspondantes sont donnees au tableau 13.12. 



Tableau 13.12 Facteurs de correction pour la fissure de la figure 13.1 1. 





a i ~ °0 = 1 mm 


aj = 10 mm 


Correction pour la forme de la fissure 


Ye 


0.705 


0.705 


Correction pour la dimension de la plaque 


Y f 


1.001 


1.128 


Correction pour une fissure de surface 


Ys 


1.048 


1.048 


Facteur de correction selon (13.7) 


Y=Y e YfY s 


0.740 


0.834 



On peut ainsi admettre la valeur du facteur de correction Y suivante : 

„ 0.740 + 0.834 „„„„ 

Y = = 0.787 

2 

Avec les valeurs num6riques ainsi dtablies, le nombre de cycles Nqj necessaires pour faire progresser la 
fissure de a,- = oq = 1 mm a aj peut 6tre d6termin6 avec la relation suivante : 



Nqj = 



2 . 10-13 - mm -(Nmm-3/2) 3 . 0 .5 J i 1-5. 0.7873 (i00N/mm2) 3 (imm) 05 
cycic 



i- 



f* ^ 0 • 5 

1 mm 



K a ) J 



qui permet d'6tablir les valeurs numdriques reportees au tableau 13.13. 



Tableau 13.13 Propagation de la fissure en admettant Y constant. 



aj [mm] 


1 


2 


3 


4 


5 


6 


7 


8 


9 


10 


N 0j [10 6 cycles] 


0 


1.08 


1.56 


1.84 


2.04 


2.18 


2.29 


2.38 


2.46 


2.52 



Facteur de correction Y variable en fonction de a 

En admettant Y variant en fonction de la dimension a de la fissure, on est oblig6 de calculer Njj pas a pas 
avec les differentes valeurs de Y. On utilise a nouveau l'equation (13.13), mais par intervalles de 1 mm sur 
lesquels on admet Y constant. On obtient le nombre de cycles Nqj necessaires pour faire progresser la fissure 
de a,- = ao = 1 mm a aj en additionnant les diff6rents Ny. On obtient ainsi les valeurs reportees au ta- 
bleau 13.14. 
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Tableau 13.14 Propagation de la fissure en admettant Y variable en fonction de a. 



aj [mm] 


1 


2 


3 


4 


5 


6 


7 


8 


9 


10 


Y(aj) 


0.740 


0.742 


0.746 


0.751 


0.759 


0.768 


0.780 


0.794 


0.812 


0.834 


[Y(aj)+Y(ai)] 1 2 0.741 | 0.744 0.749 0.755 0.764 0.774 0.787 0.803 j 0.823 


Nij [10 6 cycles] 


0 


1.29 


0.57 


0.33 


0.22 


0.16 


0.12 


0.09 


0.07 


0.06 


% = Zty,[10 6 cycles] 


0 


1.29 


1.86 


2.19 


2.41 


2.57 


2.69 


2.78 


2.85 


2.90 



La figure 13.15 represente graphiquement la relation a-N pour les deux cas examines, a savoir Y constant 
ou variable (on observera l'allure exponentielle des courbes ainsi obtenues). Pour le cas particulier etudi6 dans 
cet exemple, le fait d'admettre Y constant n'a pas une grande influence sur le r&ultat final. Pour d'autres cas 
par contre, la difference peut Stre plus importante, et le nombre de cycles N estime' en prenant Y constant peut 
etre sous-estime' ou surestime\ On utilisera done en general des m&hodes d'intigration numerique, notamment 
lorsqu'une forte concentration de contrainte est a considerer a l'aide d'un facteur K t (§ 13.3.4), qui est, pour de 
petites fissures, nettement plus sensible a la dimension a de la fissure que ne le sont les facteurs Y. 



Y variable 




0 12 3 

Fig. 13.15 Representation graphique de la propagation de la fissure 



N [10° cycles] 



133.4 Parametres influen9ant la duree de vie 
Dimension de la fissure initiate 

La figure 13.16 traite de l'exemple d'une plaque de 10 mm d'epaisseur sollicit6e en traction [13.19], 
afin de mettre en evidence l'influence de la dimension <jq la fissure initiale et de la difference de 
contraintes Ao sur la duree de vie. Le nombre de cycles Ny necessaires pour agrandir la fissure de 
dimension initiale a\ = oq a une valeur aj = 10 mm (correspondant a l'epaisseur de la plaque) est indique 
en abscisse. La figure 13.16(a) permet de montrer que la dimension initiale oq de la fissure est une valeur 
importante pour la determination du nombre de cycles Ata dans la mesure ou une petite fissure initiale 
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(par exemple oq = 0.5 mm) permet un grand nombre de cycles, tandis qu'une grande fissure initiale r6duit 
considerablement ce nombre de cycles. 

La figure 13.16(a) illustre egalement l'effet du seuil de propagation AK t h- Avec les valeurs num6- 
riques de cet exemple et pour une difference de contraintes Aa = 200 N/mm 2 , on voit qu'aucune fissure 
dont la dimension initiale ag est plus petite que 0.3 mm environ ne subit de propagation. Cette valeur est 
dlduite de (13.10) avec l'exigence que AK reste inferieure a la valeur de seuil AKth< 6gale en l'occurrence 
a 174 Nmm -3/2 dans cet exemple. 




(a) Effet de la dimension initiale a 0 de la fissure. (b) Effet de la difference de contraintes Ao. 

Fig. 13.16 Effet de la dimension initiale oq de la fissure et de la difference de contraintes Ao sur le nombre 

de cycles Ny. 

II convient d'ajouter que l'epaisseur de la plaque (qui influence directement la dimension finale aj de 
la fissure) n'a que tres peu d'influence sur le nombre de cycles Ny, pour autant qu'elle soit nettement plus 
grande (d'un facteur 10 au moins) que a,. Ceci ressort de (13.13), oil le rapport a,/ay apparait dans le 
dernier terme de la relation. 

Difference de contraintes 

La figure 13.16(b) met en Evidence l'influence preponderante de la difference de contraintes Aa. Pour 
l'exemple d'une fissure de dimension initiale a$= I mm, le nombre de cycles est nettement plus grand 
(attention a l'echelle logarithmique) pour des sollicitations plus petites. En effet, selon (13.14), le nombre 
de cycles Ny est inversement proportionnel a la n-ieme puissance de la difference de contraintes Aa. 

La dimension de la fissure en dessous de laquelle aucune propagation n'a lieu (seuil de propagation) 
est egalement nettement plus grande pour une sollicitation plus petite. Cette observation met en evidence 
la plus grande sensibilite aux anomalies des 61ements fortement sollicites et par consequent la ndcessite" 
d'adapter les controles des soudures aux conditions d'utilisation. 

Concentration de contrainte 

Les effets de la forme de la fissure et de ses dimensions par rapport a celles (largeur et epaisseur) de la 
plaque sont contenus dans le facteur de correction Y (fig. 13.6). Ces effets sont relativement faibles par 
rapport a ceux qui sont dus a la difference de contraintes Aa ou a la dimension initiale ao de la fissure. 
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Une estimation de Y a l'aide de relations telles que celles contenues dans la figure 13.6 est done en gene- 
ral suffisante (§ 13.3.1). 

En revanche, l'effet de la concentration de contrainte du par exemple a un gousset ou a une autre 
attache est important. Bien que le gousset represent^ a la figure 13.1 ne participe pas a la resistance a la 
flexion de la poutre-maitresse, il se situe dans un champ de contraintes qui doit Stre en accord avec les 
conditions de compatibility entre l'ame de la poutre et le gousset. De plus, sa gdomdtrie derange le flux 
des contraintes; il subit done des concentrations de contrainte a ses extr6mit6s. Ces concentrations sont 
plus importantes pour une longueur de gousset plus grande ou pour un element plus massif. 

II faut preciser que l'effet de la concentration de contrainte depend en r6alite" de la dimension a de la 
fissure. On peut en tenir compte en introduisant dans (13.10) un facteur K t : 

AK = Y K t Aojna (13.16) 
K t : facteur de concentration de contrainte, fonction de a 



Les valeurs, pour diffgrentes geometries de fissure, du facteur de concentration de contrainte K t peuvent 
etre obtenues analytiquement, exp6rimentalement ou a l'aide de calculs par elements finis. L'integration 
de (13.12) est toujours possible et conduit egalement a (13.14) pour autant que K t soit constant. Dans ce 
cas, la constante C (13.15) contient toutes les donn£es du detail de construction consider (ar> <*cr> Y et 
K t ) et les caractfristiques du materiau (£>, n). Une integration numerique est par contre neeessaire dans 
les cas ou K t ou/et Y sont considered comme variable au cours de la propagation de la fissure. 



Exemple 13.3 Etude param£trique de la propagation d'une fissure 

En se basant sur le cas de la fissure examine" dans l'exemple 13.2, pour lequel a 0 = 1° mm < 1 = 20 mm, 
Aa= 100 N/mm 2 et a/c = 0.8, dtudier 1'influence de la variation de chacun de ces parametres influencant la 
propagation de la fissure, en admettant que le facteur de correction Y est constant au cours de la propagation. 
On examinera les cas suivants : 

• dimension de la fissure initial e : a$ = 0.5 mm et 1.5 mm, 

• dpaisseur de l'aile : t = 15 mm et 30 mm, 

• difference de contraintes : Aa= 80 N/mm 2 et 120 N/mm 2 , 

• forme de la fissure : a/c = 0.4. 

Comme pour la partie de l'exemple 13.2 ou Von a admis Y constant, on applique (13.13) en faisant varier 
les differents parametres : 



N = 1 1 L 

y Dan nl2 Y n Act" a? 



1- 



a 



avec a = — 1 
2 



i 

La valeur constante de Y au cours de la propagation est admise egale a : 
Y(a i = a 0 )-Y(a i = 10 mm) 
¥ ~ 2 

Cette valeur peut Stre calculde, comme dans les exemples 13.1 et 13.2, a l'aide des formules de la figure 13.6. 

Les resultats des differents calculs sont donnds a la figure 13.17 par une representation graphique de la 
courbe de propagation a-N pour les differents cas examinds, qui permettent de faire les constatations sui- 
vantes : 

• La duree de vie est tres fortement influencee par la difference de contraintes Aa. Une difference de 
contraintes Aa passant de 80 N/mm 2 a 120 N/mm 2 diminue la duree de vie d'un facteur 3.37 (selon 
(13.14), (120/ 80) 3 ). 
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• La duree de vie est fortement influenced par la dimension de la fissure initiate oq. Dans notre cas, le 
nombre de cycles necessaires pour que la fissure atteigne 10 mm est plus de 2 fois plus important 
pour une fissure initiate de arj = 0.5 mm que pour une fissure initiate de orj = 1.5 mm. 

• La duree de vie peut etre fortement influencee par la geoirtetrie de la fissure. Dans notre cas, te 
nombre de cycles necessaires pour qu'une fissure augmente de a = 1 mm a a = 10 mm est plus de 2 
fois plus important pour un rapport a/c de 0.8 que pour un rapport a/c de 0.4, dans le cas ou la 
geometrie ne change pas pendant la propagation. 

• L'influence de l'epaisseur de la plaque n'est pas tres importante pour autant que ai reste nettement 
inferieure a celle-ci. On prendra cependant garde au fait que Ton a admis Y constant au cours de la 
propagation, alors que les valeurs de Y augmentent rapidement lorsque la fissure se rapproche de 
l'epaisseur t de la plaque. De plus, dans te cas d'une plaque encore plus mince, la fissure sera plus 
rapidement traversante, ce qui a pour consequence de diminuer la dur6e de vie. 



cas de base (ex. 13.2, Y constant) 
ao=l-0 mm Aa= 100 N/mm 2 
ale =0.8 



an = 1.0 
ao = 0.5 




12 3 4 

Fig. 13.17 Etude parametrique de la propagation d'une fissure. 



cycles] 



13.3.5 Dimension critique d'une fissure 

La propagation d'une fissure de fatigue est possible jusqu'au moment ou sa dimension critique a cr est 
atteinte (fig. 13.9). Cette dimension critique est d&finie soit par la plastification de la section nette 
restante, soit par sa rupture fragile. II est possible de dire qu'une fissure ne conduira pas a la rupture 
fragile du detail tant que la valeur de son facteur d'intensite' de contrainte K reste inferieure a une valeur 
critique K c : 

K<K C (13.17) 

La relation (13.17) est analogue a (2.3), dans la mesure ou elle exprime que la «sollicitation» K doit 
rester inferieure a la «r£sistance» K c . En y introduisant le facteur d'intensite de contrainte K defini par 
(13.6), il devient possible d'en d^duire la dimension critique de la fissure a cr menant a la rupture fragile : 



drr = 



1 K c 



(13.18) 
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Precisons que la valeur critique du facteur d'intensite de contrainte K c , appelee egalement tinacite 
(m8me si cette notion n'est pas identique a celle introduite au paragraphe 3.2.2), est une constante du 
materiau et ne depend pas de la g6ometrie du detail considere" (pour autant que le mat6riau soit isotrope). 
La valeur critique du facteur d'intensite de contrainte K c depend toutefois de l'epaisseur de l'eprouvette (a 
savoir si on est en etat plan de contraintes ou en etat plan de deformations), de la temperature, ainsi que 
de la vitesse de sollicitation. La determination de K c se fait exp6rimentalement sur une eprouvette 
prefissuree. II existe dgalement des relations empiriques entre la resilience, mesuree avec l'essai Charpy 
(§ 3.3.1), et la valeur K c [13.7] [13.20]. 

La figure 13.18 presente la relation entre la contrainte appliquee ctq et la dimension critique de la 
fissure a cr . II s'agit de deux plaques soumises a de la traction, comportant chacune en surface une fissure 
elliptique de profondeur a; la plaque de la figure 13.18(a) ne comporte pas de gousset, ce qui est par 
contre le cas de la plaque de la figure 13. 18(b). 




(a) Plaque fissuree. 



a„[mia] 




(b) Influence de la concentration de contrainte. 



Fig. 13.18 Relation entre la contrainte appliquee Oq et la dimension critique de la fissure a cr pour deux types de 

plaques ayant une valeur de K c = 3000 Nmrrr 3/2 . 

Admettons que la contrainte appliquee <7rj soit environ egale a la moitie de la limite d'elasticite/y< a 
savoir que (To = 180 N/mm 2 pour de l'acier Fe E 355. En reportant cette valeur sur l'abscisse de la 
figure 13.18(a), on constate que la dimension critique de la fissure a cr est tres grande (a cr > 80 mm). On 
peut en d^duire, dans un tel cas, que la plastification de la section nette survient bien avant la rupture 
fragile. 

Ce raisonnement change toutefois si Ton considere, en plus de la contrainte appliquee <jq, la presence 
de contraintes residuelles, comme celles qui sont introduites par la soudure d'un gousset sur la plaque 
(fig. 13.18(b)). Dans un tel cas, la contrainte effective (egale a la somme des contraintes appliquee et 
r6siduelle) peut sans autre atteindre la limite d'61asticit6 f y . En reportant cette valeur sur la fi- 
gure 13.18(b), on constate que a cr est beaucoup plus faible {a cr ~ 15 mm) que dans le cas sans gousset. 
Un tel phenomene, qui a pour consequence une diminution de la valeur de a cr , se produit dgalement 
lorsque la temperature de service est basse et/ou lorsque la vitesse de chargement est grande (reduction de 
K c ). 
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Exemple 13.4 Dimension critique d'une fissure 

Soit la fissure situ6e dans la semelle inferieure, en acier Fe E 355, de la section de la poutre composed a 
ame pleine deja examinee dans 1'exemple 13.2. On admettra dans le present exemple que la fissure a continue 
sa propagation, et qu'elle traverse la semelle (fig. 13.19). 

Determiner la dimension critique a cr de la fissure en admettant que la contrainte maximale appliquee vaut 
Gmax = 200 N/mm 2 , que la valeur critique du facteur d'intensite" de contrainte vaut K c = 3500 Nmm _3/2 et que 
Ton neglige la dissipation de l'energie dans l'ame. 




t = 20 mm 



CW = 200 N/mm' 



Fig. 13.19 Section de poutre composed a ame pleine avec une fissure traversante dans la semelle. 



Avec oft = 0max> la dimension critique a cr de la fissure est donnee par (13.18) : 



Ya 0 

Etant donne" que le facteur de correction Y depend de la dimension a de la fissure, la determination de la 
dimension critique a cr de la fissure doit se faire par iteration : 

• Premiere hypothese : a cr = 40 mm : 

Le facteur de correction Y vaut alors, sur la base des equations de la figure 13.6 : 

Y = Y f B - ;= L= = 1 = 1.11 



na 



cos • 



Jt • 40 mm 
2 100 mm 



La dimension critique a cr de la fissure e"tablie avec (13.18) ne correspond alors pas avec la valeur admise 
de a cr = 40 mm. 

^ 2 ' f 3500Nmm-3/2 ^ 2 



acr = - 



1 f K c 



* [YaoJ 



- 1 f 350 
~ it [l.ll • 



200 N/mm 2 J 



= 79.0 mm * 40 mm 



Deuxieme hypothese : a cr = ^-(40mm+79mm) = 60mm : 

On obtient alors, de facon analogue a la premiere hypothese, Y = 1.30 et a cr = 58 mm. Comme ceci est 
tres proche de la valeur admise de a cr = 60 mm, on peut en d6duire que la dimension critique sera egale a 
a cr = 59 mm. 
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Y = Yf = 1 = 1 — = 1.29 

na 7i • 59 mm 



cos — , cos 



1 

<>cr = ~ 
it 



2w \ 2 100 mm 
1 



- Z « ' 3500 Nmm -3/2 ^ 



1.29 • 200N/mm 2 , 



= 59.0 mm 



ce qui correspond bel et bien a la valeur admise pour a cr . La largeur critique totale 2a cr de la fissure vaut 
done ainsi 2 • 59 mm = 108 mm. 

II est interessant et necessaire de savoir si la section nette restante pourrait se plastifier avant que la 
fissure n'ait atteint la dimension critique de 108 mm. Cela serait le cas si le critere de plastification devenait 
determinant avant celui de la rupture fragile. II faut pour cela comparer la dimension critique 2a cr de la 
fissure a sa dimension 2a correspondant au d£but de la plastification de la section nette. Cette demiere 
s'etablit comme suit : 

<W2c t =f y (2c -2 a) t 

d'ou : 



la = 2c f 1 - — ^ = 300 mm ( 1 - 200N/mm i _ 131 mm > 2« = 108 mm 
f y J I 355N/mm 2 1 



Comme 2a > 2a cr , la rupture de la section se produira par rupture fragile, etant donne que la dimension de la 
fissure deviendra critique avant que la section ne puisse se plastifier. 

II est par ailleurs utile de rappeler que la valeur critique du facteur d'intensite' de contrainte K c depend 
fortement de la temperature. A plus haute temperature et/ou avec une vitesse de sollicitation plus faible, la 
valeur K c est plus importante et, dans ce cas, la rupture de la section se produira par plastification de la 
section nette. 



13.4 Sollicitations de fatigue 

II a deja 6te vu a la section 13.1 que le passage de vehicules sur un pont, comme celui represent^ a la 
figure 13.1, cree des sollicitations variables dans chaque detail de construction de la structure. Un 
evenement de charge, comme le passage d'un camion, peut provoquer plusieurs cycles de contraintes. II 
est done important de comprendre la relation qu'il y a entre les charges agissant sur une structure et les 
contraintes correspondantes creees a l'interieur de celle-ci. C'est dans ce but que cette section contient 
d'abord un bref aper5U des differents types de structures soumises a des charges de fatigue. Une analyse 
des contraintes en fonction du temps est ensuite effectude, afin de decrire les sollicitations a l'aide des 
parameU-es qui sont pr^dominants pour la resistance a la fatigue (§ 13.2.1 et 13.3.4), notamment la diffe- 
rence de contraintes Aa. 

13.4.1 Structures soumises a des charges de fatigue 

Ponts-routes et ponts-rails 

Le trafic des poids lourds constitue, du point de vue de la fatigue, la charge variable predominante sur 
les ponts-routes. Le volume de trafic a prendre en consideration depend du type de route (autoroute, route 
principale, route collectrice ou route de desserte) ainsi que de la durde de service prevue. Dans le cas des 
ponts-rails, les trains marchandises et les trains voyageurs constituent la charge de fatigue. Le nombre de 
passages a prendre en compte depend de la situation du pont dans le reseau (ligne principale ou ligne 
secondaire) et de la duree de service prevue de l'ouvrage. 
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Le comportement dynamique d'un pont est tres complexe. II est influence par de nombreux para- 
metres, parmi lesquels on relevera les caracteristiques dynamiques de la structure (frequences propres et 
amortissement), la rugosit6 du revetement ou des rails, les caracteristiques du trafic (g6ometrie, 
repartition des charges, etc.), les caracteristiques dynamiques des v6hicules (ressorts, amortissement, 
frequences propres, etc.) et la vitesse de passage. En general, il n'est pas possible d'introduire tous ces 
parametres dans un calcul de la structure. Ainsi, dans un but de simplification, les charges «dynamiques» 
sont habituellement etablies en multipliant les charges «statiques» par un coefficient dynamique, qui n'est 
pas forcement le meme pour la verification de la securite" a la fatigue et pour celle de la security 
structurale; pour la fatigue, il ne doit en effet pas couvrir une valeur maximale, mais doit tenir compte des 
caracteristiques ateatoires des charges de fatigue. 

La reference [13.21] contient les modeles de charge representant les charges d'exploitation a 
considerer sur les ponts-routes et les ponts-rails, tandis que la norme SIA 160 definit les charges de 
fatigue a utiliser pour un calcul simplify (§ 13.7.4). 

Fonts roulants et voies de roulement 

Les operations de levage et de mouvement des charges soulevees par les ponts roulants cr6ent des 
actions verticales et horizontals, qui sollicitent a la fatigue les ponts roulants eux-memes ainsi que lews 
voies de roulement. Les effets dynamiques de ces charges, dus a l'inertie des masses en mouvement lors 
des accelerations et des freinages, sont a considered Le nombre total de cycles de levage a prendre en 
compte depend de la frequence d'utilisation et de la duree de service prevue. 

Les regies de calcul pour les appareils de levage definies par la Federation europeenne de la 
manutention [13.22] ont longtemps 6t£ le seul document de reference pour la definition des charges dues 
aux ponts roulants. Elles ont servi de base au contenu de la reference [13.21], qui donne des informations 
sur les etats de chargement des ponts roulants, et de la norme SIA 160, qui deTinit le principe des charges 
de fatigue a utiliser pour un calcul simplify (§ 13.7.4). Precisons qu'une norme europeenne relative aux 
engins de levage tels que les ponts roulants et les grues est actuellement en cours de preparation [13.23]. 

Plates-formes petrolieres 

Les charges de fatigue dans les plates-formes petrolieres proviennent des mouvements dus aux vagues 
auxquelles ce type de structure est soumis. Les sollicitations engendrees dans la structure dependent 
fortement du comportement statique et dynamique de la plate-forme. II faut egalement mentionner que la 
resistance a la fatigue peut 6tre r6duite par la presence de l'eau salee (§ 13.2.1); une protection cathodique 
de la structure est de ce fait en general necessaire. 

Transports par cable 

L'oscillation des cabines de teteferique pendant leurs deplacements et surtout les frequents 
chargements et dechargements sollicitent les parties de la cabine assurant leur suspension au cable. Les 
pylones sont egalement exposes aux charges variables dues aux passages des cabines, aux forces de 
deviation des cables et aux effets du vent. Precisons qu'une norme europeenne relative aux moyens de 
transport par cable est actuellement en cours de preparation [13.24]. 

Tours, mats et cheminees 

Les actions dues au vent sont a l'origine du mouvement et des sollicitations des structures telles que 
les tours, les mats et les cheminees. L'interaction du vent avec le comportement statique et dynamique de 
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la structure est pr6dominante pour les contraintes qui en r6sultent dans les differents details de 
construction. 

13.4.2 Contraintes dues aux charges 

Les charges d'exploitation agissant sur les differentes structures mentionnees au paragraphe precedent 
creent des contraintes variables dans chaque element de la structure. La figure 13.20 montre 
schematiquement, a titre d'exemple, l'effet du passage d'un train dans un detail de construction a mi- 
travee du pont. L'historique des contraintes (ou revolution de la contrainte en fonction du temps) peut 
etre obtenue a l'aide de la ligne d'influence de la contrainte dans le detail considers. La contrainte due au 
passage du train, qui est variable dans le temps, s'ajoute a la contrainte o G , constante, due au poids propre 
et aux charges permanentes. 



Module de charge et systeme statique 




Fig. 13.20 Contrainte dans un ddtail de pont en fonction du temps. 

L'analyse de l'historique des contraintes sert essentiellement a identifier les valeurs numeriques des 
parametres qui sont preponderants pour la determination de la resistance a la fatigue (§ 13.2.1), a savoir la 
difference de contraintes et le nombre de cycles. Une comparaison de l'historique des contraintes de la 
figure 13.20 avec la variation sinusoidale des contraintes representee a la figure 13.2 met en evidence le 
peu de ressemblance entre ces deux types de sollicitations. II est done necessaire, afin de pouvoir 
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appliquer la th6orie de la fatigue exposee dans ce chapitre a des cas de sollicitations reels, d'extraire de 
l'historique des contraintes une serie de differences de contxaintes; cela fait l'objet du paragraphe suivant. 

13.4.3 Histogramme des differences de contraintes 

Sur la base de l'historique des contraintes de la figure 13.20, on peut constater intuitivement que 
chaque passage de train correspond a une grande difference de contraintes, suivie de plusieurs differences 
de contraintes plus petites. II existe diff6rentes methodes [13.25] [13.26] permettant d'analyser les 
historiques des contraintes; on citera parmi celles-ci la methodes dite «du reservoir» et celle «de la goutte 
d'eau» (rainflow). Ces deux methodes, qui donnent des r£sultats identiques si elles sont appliquees 
correctement, permettent une bonne definition des differences de contraintes; elles sont done conformes a 
l'observation faite au paragraphe 13.2.1 postulant que la difference de contraintes est le parametre 
preponderant pour la determination de la duree de vie. D'autres methodes donnent plus d'importance au 
nombre et a la valeur des extrema (peak count), ou au nombre de passages a un certain niveau de 
contrainte (level crossing count). Cependant ces dernieres methodes ne s'appliquent pas tellement aux 
structures metalliques soudees de genie civil, en raison d'une moins bonne correspondance avec les 
parametres preponderants pour la resistance a la fatigue. 

Le principe de la methode dite «du reservoir», generalement admise pour des elements soudes, est 
illustre a l'aide de la figure 13.21. L'historique des contraintes qui y est donne est identique a celui de la 
figure 13.20, mais represente uniquement avec les extrema. Les differentes etapes permettant d'etablir les 
differences de contraintes 4<r ( - peuvent etre resumees ainsi : 

• La surface au-dessus de la courbe a-t pour un evenement de charge tel que le passage d'un train est 
remplie d'eau (niveau AG). La contrainte oq due au poids propre et aux actions permanentes 
n'intervient done pas. 

• Un trou est perce au point le plus bas de la courbe (B) pour laisser ecouler l'eau. La difference 
entre le niveau d'eau original (AG) et celui du point le plus bas (B) correspond a la plus grande 
difference de contraintes Aa. 

• Le niveau d'eau restant est maintenant plus bas que le niveau original AG. II est de plus different 
selon les zones de l'historique des contraintes, e'est-a-dire a CE' et a EF. Un trou est perce au point 
le plus bas de chacune de ces zones (D, et ensuite F) et les differences de contraintes Aa 
correspondantes sont prises en compte. 

• Pour des historiques de contraintes plus complexes, ces operations sont repetees jusqu'a un 
ecoulement total de l'eau. 
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Fig. 13.21 Exemple du comptage des differences de contraintes pour le passage d'un train. 
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Ce type de comptage est ensuite effectue pour chaque passage de train. En considerant les differents 
types de trains [13.21] et leur nombre respectif dans le trafic a considerer pendant toute la duree de 
service prevue, l'ensemble des differences de contraintes 4 07 peut alors Stre reprdsente sous forme 
d'histogramme (ou de spectre d'6tendues de contrainte), tel que celui donne" a titre d'exemple a la 
figure 13.22. Remarquons que chaque section de pont, done chaque detail de construction, est soumis a 
un histogramme de differences de contraintes et a un nombre total de cycles qui lui sont propres. Cela 
provient du fait que la ligne d'influence de chaque detail de construction est en general differente. 
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Fig. 13.22 Exemple d'un histogramme de differences de contraintes. 



13.5 Effet des contraintes aleatoires 



13.5.1 Cumul des dommages individuels 

Rappelons que les courbes permettant d'etablir la resistance a la fatigue (fig. 13.3) ont ete obtenues a 
partir d'essais effectu6s avecune difference de contraintes Aa constante. Les sollicitations reelles dans 
une structure (dues par exemple au passage d'un train (fig. 13.20 et 13.21)) sont cependant constitutes de 
differences de contraintes A<Ji differentes les unes des autres. La question se pose alors d'estimer 
l'influence de ces differentes sollicitations sur la duree de vie. 

Reprenons pour cela la courbe de resistance a la fatigue de la figure 13.3 decrite par (13.2) (cette 
courbe, qui est en realite" une droite dans le systeme d'axes logarithmiques, est souvent appelee «courbe 
de W6hler»). Cette courbe exprime en fait que, pour chaque niveau de difference de contraintes AO[, le 
nombre de cycles jusqu'a la mine vaut Ni (fig. 13.23). Selon Palmgren [13.27], on peut en deduire que 
chaque cycle de difference de contraintes Aa t cr6e un dommage individuel dj, et que n,- cycles de 
difference de contraintes Aa t creent un dommage partiel n,d,- : 



dommage du a un cycle : 
dommage du a n\ cycles : 



di = Ni 



ni di = 



1L 
Ni 



(13.19a) 
(13.19b) 



d{ : dommage individuel du a un seul cycle de difference de contraintes Aai 

rij : nombre de cycles appliques au niveau de la difference de contraintes Aa{ 

Ni : nombre de cycles jusqu'a la ruine pour un niveau de difference de contraintes AOi 
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Fig. 13.23 Courbe de resistance a la fatigue pour le calcul du dommage du a differences de contraintes Ag v 

La relation (13.19b) exprime le dommage partiel dfl a un certain nombre de cycles n,- appliques au 
niveau de la difference de contraintes Aoi. En presence d'un histogramme de differences de contraintes, 
tel que celui de la figure 13.22, il faut comptabiliser l'ensemble des dommages dus aux k niveaux de 
differences de contraintes AO{. Le dommage total D tot s'exprime done ainsi : 



k : nombre de niveaux de differences de contraintes AOi 

Sur la base d'essais, Miner [13.28] a trouve que la rupture par fatigue se produisait lorsque la somme 
totale D tot des dommages partiels atteignait une valeur proche de 1.0 (suivant les applications, cette 
valeur peut en realite avoir une grande dispersion, comprise entre environ 0.60 et 1.5; elle s'est toutefois 
generalisee dans beaucoup d'applications ainsi que dans les normes) : 



Remarquons que la valeur de D tot =1.0 signifie que la duree de vie est atteinte. II est done important 
de rester en dessous de cette valeur limite lors du dimensionnement d'un detail de construction sollicite 
par des charges de fatigue (D tot < 1.0). 

L'usage de (13.21) s'est rdvele suffisamment fiable pour etre utilise de fagon gen&ale pour les ele- 
ments soudls de ponts et de ponts roulants. On sera toutefois prudent quant a son application a d'autres 
structures, notamment celles soumises a des surcharges occasionnelles (en anglais overloads, sollici- 
tations nettement plus 61evees que les sollicitations habituelles) telles que les plates-formes petrolieres ou 
les avions. 



k 

Dtot = d i 



(13.20) 



Dtot = 10 



(13.21) 
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13.5.2 Cumul des dommages pour un histogramme de differences de contraintes 

La figure 13.24 represente l'histogramme des differences de contraintes Aa, de la figure 13.22 
superpose a la courbe de r6sistance a la fatigue de la figure 13.23, ceci dans le but de calculer les 
dommages cumules des differents niveaux de differences de contraintes Ao{. L'histogramme est tourne de 
90° et sa forme est d£form6e a cause de la transformation logarithmique de l'axe des Aa. On remarque 
egalement qu'une partie des differences de contraintes Ao{ se situe en dessous de la limite de fatigue Aaj). 
II se pose alors la question de l'effet de cette limite de fatigue sur le calcul des dommages. Trois 
differentes approches de cette question sont examinees ci-apres. 




Sans consideration de la limite de fatigue 

La premiere approche ignore la presence de la limite de fatigue en utilisant la courbe definie par 
(13.2) sur l'ensemble du domaine Aa-N. Autrement dit, toutes les differences de contraintes Aai sont 
comptabilisees dans le calcul des dommages, ce qui represente une approche conservatrice dans laquelle 
on sous-estime la duree de vie. 

En utilisant dans (13.20) l'expression du dommage partiel (13.19b) ainsi que la relation (13.2) 
appliquee a TV,-, le dommage total D tot du a l'ensemble des niveaux de differences de contraintes AO{ de 
l'histogramme peut s'ecrire ainsi : 



k k n . k ( n . 

hot = In,^ = Zj-=X — ^~ 



(13.22) 



Afin de pouvoir simplifier la verification de la securite a la fatigue, il est pratique de disposer d'une 
difference de contraintes equivalente Aa e qui represente l'effet de fatigue de l'ensemble des differents 
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niveaux de differences de contraintes AGi. En se basant sur le nombre total de cycles N tot , le dommage 
total D tot pour cette difference de contraintes equivalente Aa e peut etre exprime, en analogie avec 
(13.22), par la relation suivante : 

Dtot = Ntot (13.23) 
CAo e - m 

k 

N tot : nombre total de cycles ( N tot = X ) 

i=\ 

Aa e : difference de contraintes equivalente 

En comparant (13.22) et (13.23) avec la condition que le dommage total D tot soit identique dans 
les deux cas (ce qui doit etre le cas car les deux expressions sont basees sur la meme courbe de la 
figure 13.24), il est possible d'exprimer explicitement cette difference de contraintes equivalente Aa e : 



Aa e = 



( k 



i=l 



N 



tot 



m _ 



(13.24) 



La valeur de Aa e exprime en quelque sorte une moyenne ponderee des differences de contraintes Aoi, 
ou la ponderation se fait avec l'exposant m representant la pente de la courbe de resistance. Autrement dit, 
un cycle de difference de contraintes A<Ji t dont la valeur est le double d'un autre, intervient avec un poids 
huit fois plus grand (pour m = 3) dans la valeur de la difference de contraintes Equivalente Aa e . 
Remarquons d'ores et deja que l'utilisation de la difference de contraintes equivalente Aa e est pratique 
dans le cas ou les courbes de resistance a la fatigue sont paralleles (sect. 13.6), ce qui simplifie beaucoup 
la verification de la securit6 a la fatigue (sect. 13.7). 

Avec la limite de fatigue 

La deuxieme approche possible tient compte du fait que les differences de contraintes Aoi plus petites 
que la limite de fatigue permettent theoriquement une dur6e de vie infinie. II faut toutefois prendre garde 
au fait que cette observation a ete faite lors d'essais a amplitude constante. Une application aux am- 
plitudes variables n'est possible que dans le cas oil toutes les differences de contraintes de rhistogramme 
sont en dessous de la limite de fatigue. Dans ce cas particulier seulement, une duree de vie tendant vers 
l'infini (> 10 8 cycles) peut etre obtenue. Ceci est important pour certains elements de machines ou de 
v6hicules de transport qui ont a supporter un tres grand nombre de cycles. 

Examinons maintenant un histogramme dont une partie des differences de contraintes Aoi se situe en 
dessus de la limite de fatigue A<Tq, et l'autre partie en dessous (fig. 13.25). Si le cumul des dommages des 
differences de contraintes superieures a la limite de fatigue peut s'effectuer avec (13.22), il n'en est pas de 
meme pour les differences de contraintes inferieures a la limite de fatigue. La theorie de la mecanique de 
la rupture permet pour celles-ci de dire qu'elles ne contribuent pas a la propagation de la fissure aussi 
longtemps que la valeur de leur difference de facteurs d'intensite' de contrainte AKi (13.10) reste inferieure 
a la valeur du seuil de propagation AK t h- 

Rappelons que la difference de facteurs d'intensite de contrainte tient compte a la fois de la difference 
de contraintes Aoet de la dimension a de la fissure; c'est ainsi qu'une fissure ne propage pas lorsque, pour 
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Fig. 13.25 Effet des AO{ en dessous des limites de fatigue Aon et de troncature Aa^. 

une difference de contrainte Aa\, la valeur de AKj est inferieure a AK t h. Une fois que la fissure a atteint 
une certaine dimension, cette meme difference de contraintes va contribuer a sa propagation. On ne peut 
par consequent pas negliger completement la partie de l'histogramme situee en dessous de la limite de 
fatigue, car elle contribue au cumul des dommages lorsque la fissure devient grande. Pour 6viter de 
devoir effectuer un calcul du taux de propagation a l'aide de la mecanique de la rupture, on utilise une 
courbe de resistance, ayant une pente it differente de la pente m de la courbe de Wohler (k = 2m-l [13.29] 
ou it = m+ 2 [13.30], ce qui donne, pour m = 3, une meme valeur de k = 5), pour le cumul des dommages 
des differences de contraintes Aoi situees en dessous de la limite de fatigue. 

L'expression de la difference de contraintes equivalente Aa e tenant compte de la contribution des 
deux parties de rhistogramme, l'une se situant en dessus de la limite de fatigue Ago et l'autre en dessous, 
devient plus complexe. De plus, afin de tenir compte du fait que les toutes petites valeurs de differences 
de contraintes Aoi ne contribuent pas a la propagation de la fissure, une limite de troncature Aol est 
introduite. Pour certaines applications, notamment pour les ponts, toutes les differences de contraintes 
Aoi inferieures a la limite de troncature peuvent alors etre n6glig6es pour le calcul du cumul des 
dommages. La limite de troncature est souvent fixee a = 10 8 cycles, ce qui donne Aai = 0.55 Aao 
dans le cas ou No est admis 6gal a 5- 10^ cycles (avec une pente k = 5). 

II est important de rep£ter que la partie de la courbe de resistance a la fatigue de la figure 13.25 situee 
en dessous de la limite de fatigue est fictive, et qu'elle ne repfesente pas directement un comportement 
physique. Elle a efe adopfee afin de faciliter le calcul du cumul des dommages, notamment pour pouvoir 
utiliser la meme hypothese (13.19), relative au dommage d[ ct€€ par une difference de contraintes 4o",\ 
que pour les niveaux de differences de contraintes superieurs a la limite de fatigue. 

Avec la mecanique de la rupture 

La troisieme approche possible consiste a utiliser la thdorie de la mecanique de la rupture (sect. 13.3). 
L'histogramme des differences de contraintes Aoi est alors transforme en un histogramme des differences 
de facteurs d'intensite de contrainte AK\ a l'aide de (13.10), ce qui permet de calculer avec (13.1 1) le taux 
de propagation da/dN pour chaque dimension a de fissure. Comme cette dimension augmente avec 
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chaque cycle, tout l'histogramme ainsi que sa position par rapport a la courbe (13.11) de la figure 13.10 
changent constamment. La duree de vie doit par consequent Stre determinee a l'aide d'une integration 
numerique de la propagation de la fissure. 



13.6 Courbes de resistance a la fatigue normalisees 

13.6.1 Principes des courbes de resistance 

II a 6te vu au paragraphe 13.2.2 que l'analyse statistique des resultats d'essais pour un detail de 
construction donn6 permettait la definition de sa courbe de resistance (fig. 13.3). Un important 
programme d'essais comprenant differents details de construction soudes [13.31] [13.32] a revele que les 
courbes de resistance des divers details de construction sont plus ou moins paralleles. Cette observation 
peut 6tre expliqu6e avec l'equation de la courbe (13.14) obtenue a l'aide de la theorie de la mecanique de 
la rupture. En effet, comme l'exposant n ne varie guere pour les aciers de construction couramment 
utilises, les courbes Aa-N deviennent des droites paralleles dans une representation utilisant une 6chelle 
logarithmique pour chacun des axes. La resistance est alors definie par la seule constante C (13.15), qui 
est propre au detail de construction. 

Le nombre de details de construction possibles etant tres grand, il en requite egalement un grand 
nombre de courbes de resistance. Cette multitude de courbes ne serait evidemment pas pratique pour le 
dimensionnement. II a ainsi 6te propose [13.1] de deTmir d'abord une serie de courbes normalisees 
(fig. 13.26), et de classer ensuite chaque detail de construction dans cette grille de courbes. Ces courbes 
(qui se presentent sous forme de droites en utilisant une echelle logarithmique pour chacun des axes) sont 




Fig. 13.26 Courbes de resistance a la fatigue normalisees. 
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paralleles, equidistantes, et ont une pente m = 3. La distance verticale (a l'echelle logarithmique) entre les 
courbes a 6x6 fixee a un 2QP d'une decade de l'echelle de l'ordonnee. 

Chaque courbe de resistance est ainsi d€finie par sa valeur de reference Agq (en N/mm 2 ) a 
2 • 10 6 cycles. La valeur de Acq de la courbe de base est fixee a 100 N/mm 2 , tandis que la limite de 
fatigue Aod est placee d'une fa$on conventionnelle a 5- 10 6 cycles, ce qui represente environ 74% de 
Acq- Ceci ne correspond pas exactement aux rdsultats d'essais, pour lesquels on a observe' des valeurs de 
limites de fatigue comprises entre 2 - 10 6 cycles (pour les meilleurs details) et 8- 10 6 cycles (pour les 
details les plus defavorables). Cette simplification apporte toutefois de grands avantages pour le dimen- 
sionnement a la fatigue present^ a la section 13.7. 

La grille de courbes ainsi definie sert au classement des divers details de construction. Elle peut de 
plus etre utilisee pour le calcul du cumul des dommages developpe" dans la section precedente. II convient 
de preciser que la distance verticale entre les courbes correspond a une difference de resistance a la 
fatigue de l'ordre de 12%, ce qui est suffisamment pr6cis pour le dimensionnement, notamment par 
rapport a la precision possible du calcul des contraintes dues aux charges d'exploitation dans les 
differentes sections d'une structure. 

Les courbes de resistance a la fatigue normalisees des elements en aluminium sont donnees dans 
[13.3]. Elles sont identiques dans leur principe aux courbes de la figure 13.26 : la valeur de reference Aa c 
est fixee, pour R = o m i n IOmax = + 0-5. a 210 6 cycles, la limite de fatigue Aon a 510 6 cycles et la limite 
de troncature Aol a 10 8 cycles. Les pentes m et k sont en revanche differentes; pour le materiau de base 
m-k = 7.00, tandis que m = 3.37 et k = 5.37 ou m = 4.32 et k = 6.32 pour les differents types de details 
soudes. 



Exemple 13.5 Cumul des dommages 

Soit la section de la poutre composde a Sme pleine dont la geom£trie est donnee aux figures 13.8, 13.1 1 et 
13.19. Selon la norme SIA 161, la soudure longitudinale r^alisee par deux cordons d'angle correspond a une 
categorie de detail Acq =112 N/mm 2 , si la soudure est executee par soudage automatique avec des arrets et 
des reprises de soudure. 

A l'aide d'un cumul des dommages, verifier si ce detail peut atteindre la duree de vie prevue par l'histo- 
gramme de diffdrences de contraintes de la figure 13.27, en tenant compte ou non de la limite de fatigue. 



t m [cycles] 
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2 
10 s 
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Fig. 13.27 Histogramme de differences de contraintes. 
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Sans tenir compte de la limite de fatigue 

Le cumul des dommage peut se faire sur la base de la relation (13.22) : 
k k n . k ( ^ 

Dtot^nidi =StT = Z 
,=1 i=\»i i=\ 



\CAOi' 



m 

J 



dans laquelle le nombre N[ de cycles jusqu'a la ruine pour un niveau de difference de contraintes Ao, peut 
etre dtabli avec (13.2) : 

Ni = CAar m 

La valeur de la constante C peut quant a elle etre etablie pour le detail de construction a partir de la relation 
ci-dessus, avec Ac, = Aoc =112 N/mm 2 et Nj = Nc= 2 • 10 6 cycles: 

C = N c Aa^ = 2 ■ 10 6 • (112) 3 = 2.81 • 10 12 (cycles) - (N/mm 2 ) 3 
Les resultats des calculs a faire pour estimer le dommage partiel, du a chacun des n,- cycles des diffe- 
rences de contraintes Ao, represente dans l'histogramme de la figure 13.27, sont regroupds dans le ta- 
bleau 13.28. La somme de l'ensemble des dommages partiels permet d'dtablir un dommage total D tot = 1.536 
supeneur a 1.0, ce qui signifie que le ddtail 6tudi6 ne peut pas atteindre la duree de vie prevue par l'histo- 
gramme de differences de contraintes examine. 



Tableau 13.28 Cumul des dommages sans tenir compte de la limite de fatigue. 



AOi [N/mm 2 ] 


«i 


m 


Ni 


n/Nj 


40 


5 10 6 


3 


4.39 ■ 10 7 


0.114 


50 


5 ■ 10 6 


3 


2.25 ■ 10 7 


0.222 


60 


2 10 6 


3 


1.30- 10 7 


0.154 


70 


2 - 10 6 


3 


8.19 10 6 


0.244 


80 


2 • 10 6 


3 


5.49 • 10 6 


0.364 


90 


1 • 10 6 


3 


3.85 • 10 6 


0.259 


100 


5 • 10 5 


3 


2.81 • 10 6 


0.178 




D tot = Ix/Ni= 1.535 



En tenant compte de la limite de fatigue 

Selon les indications contenues respectivement dans les paragraphes 13.7.2 et 13.5.2, les limites de 
fatigue et de troncature valent respectivement : 

Ao D - 0.74 Ao c = 0.74 - 112 N/mm 2 = 83 N/mm 2 
Ao L <= 0.55 • Ao D = 0.55 • 83 N/mm 2 = 46 N/mm 2 
Le cumul des dommages peut se faire sur le meme principe que pr£c£demment, sauf qu'il s'agit de 
distinguer la valeur de la constante C pour la partie de la courbe situee en dessus de la limite de fatigue, pour 
laquelle la valeur C = 2.81 • 10 12 calculee ci-dessus reste valable, de celle de la partie de la courbe situee 
entre les limites de fatigue et de troncature, ou : 

C = N D Aa\) = 5 • 10 6 cycles ■ (83 N/mm 2 ) 5 = 1.97- 10 16 
De plus, on ignore toutes les differences de contraintes AOj qui se situent en dessous de la limite de troncature 
AOL- 

Le tableau 13.29 regroupe les r£sultats du calcul du cumul des dommages en tenant compte de la limite 
de fatigue. Si le dommage total D tot = 1.099 ainsi obtenu est plus petit que celui etabli sans tenir compte de la 
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limite de fatigue, on constate que le detail examine n'est tout de meme pas capable de supporter l'histo- 
gramme de differences de contraintes examine (D tot > 1 .0), meme en tenant compte de la limite de fatigue. 



Tableau 13.29 Cumul des dommages en consid6rant la limite de fatigue. 



AOi [N/mm 2 ] 


"i 


k, m 


C 


Nt 


n/Ni 


40 


5 10 6 


- 


- 


CO 


0.000 


50 


5 10 6 


5 


1.97 • 10 16 


6.30 • 10 7 


0.079 


60 


2 • 10 6 


5 


1.97 • 10 16 


2.53 ■ 10 7 


0.079 


70 


2 10 6 


5 


1.97 10 16 


1.17 • 10 7 


0.171 


80 


2 • 10 6 


5 


1.97 • 10 16 


6.01 ■ 10 6 


0.333 


90 


1 • 10 6 


3 


2.81 ■ 10 12 


3.85 • 10 6 


0.259 


100 


5 ■ 10 5 


3 


2.81 • 10 12 


2.81 • 10 6 


0.178 




D w , = 2^=1.099 



Afin que le detail de construction examine puisse atteindre la dur6e de vie pr6vue par l'histogramme de 
differences de contraintes examine, il faudrait soit diminuer les contraintes par l'emploi de sections plus 
importantes, soit augmenter la resistance a la fatigue du detail. Pour cette derniere solution, il existe deux 
possibility : 

• executer les cordons d' angles par un soudage automatique pour lequel on devrait s'assurer qu'il n'y a 
pas d'arrSts ni de reprises de soudure dans la section critique (ceci augmenterait la valeur de Aoc de 
112 N/mm 2 a 125 N/mm 2 ), 

• utiliser un profile lamind en lieu et place d'une section composee a 3me pleine (la valeur de Aoq serait 
alors egale a 160 N/mm 2 ). 



13.6.2 Classement des details de construction 

Les details de construction courants sont presentes dans les normes a l'aide de croquis. Chaque detail 
est classe dans la categorie correspondant a sa valeur de resistance a la fatigue a 2- 10^ cycles; celle-ci 
correspond a une valeur ayant une certaine probabilite de survie (environ 95 %) etablie en tenant compte 
du nombre d'essais effectues (§ 13.2.2). Pour classifier le detail, on compare ensuite cette valeur de 
resistance aux valeurs de reference Acq definies a la figure 13.26. Les differents details de construction 
sont repertories dans plusieurs planches selon des criteres de construction et de transmission de forces. 
Dans la norme SIA 161, ces planches sont les suivantes : 

• Planche 1 : details non soudes; 

• Planche 2 : dlements porteurs avec soudures longitudinales; 

• Planche 3 : joints bout a bout avec soudures completement pendtrees; 

• Planche 4 : details avec elements rapportes; 

• Planche 5 : assemblages soudes. 

L'Eurocode 3 (§ 9.8) comprend en plus deux planches relatives aux sections creuses et a leurs 
assemblages. 

Le tableau 13.30 illustre cette classification en dormant quelques exemples tires des planches de la 
norme SIA 161. Dans les croquis, la fleche indique la position et la direction des contraintes pour 
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lesquelles le calcul doit etre effectue. En regie gen6rale, la fissure se produit perpendiculairement a la 
direction de la contrainte principale la plus grande, sauf dans les cas de cisaillement pur. 

Le classement d'un detail de construction donne dans la categorie correspondante sous-entend que les 
exigences mentionnees dans la planche soient remplies, en particulier celles relatives a la geometrie 
(forme, epaisseur, distance au bord, etc.), au proc6de de fabrication (soudure manuelle, automatique, avec 
liste de soudage, etc.) ainsi qu'a la classe de qualite des cordons de soudure. Cette derniere condition 
comprend 6galement le contr61e des soudures selon les exigences d'assurance de qualite (§ 13.6.4). La 



Tableau 13.30 Exemples de details de construction et leur classification (entre parentheses : Acq [N/mm 2 ]). 



Type de detail 


Exemples 


^-fissure 


Profiles lamines (160) Tdles oxycoupees (125) 


Soudures longitudinales 

fissure depuis 
f la soudure 


Soudure co 








ntinue (100 a 125) Soudure discontinue (80) 


Joints bout a bout 

fissure au pied 
^de la soudure 


Soudure non meulee (90) Soudure avec 
Soudure meulee (112) liste de soudage (50 a 7 1 ) 


Elements rapportes 

fissure au pied 
^de la soudure 

| 


t 

Soudure transversale (71 a 80) Soudure longitudinale (45 a 90) 


Assemblages soudes 

fissure au pied 
^de la soudure 


Assemblage 


iruciforme (36 a 7 1 ) Semelle de renfort (36 a 50) 
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categorie de detail prend en consideration la concentration de contrainte, la dimension et la forme de 
l'anomalie de soudure maximale acceptable, la direction de la contrainte appliquee, les contraintes 
residuelles, la forme de la fissure de fatigue, et, dans certains cas, le procede de soudage et le traitement 
d'amdlioration requis. 

Prdcisons encore que les references [13.33] [13.34] contiennent des indications concernant le 
classement des rivets et de certains details de construction rivetes. 

Le principe du classement des details de construction en aluminium est similaire a celui des details en 
acier. Dans [13.3], un grand nombre de details identiques a ceux realises en acier ou specifiques a 
l'aluminium sont attribues a difKrentes categories. 

13.6.3 Choix des details de construction 

II est important de relever que le calcul de la resistance a la fatigue devrait uniquement servir de 
verification et n'entrainer que des modifications mineures de la conception initiale. Cette derniere doit 
etre effective avec soin, notamment en choisissant des details de construction ayant une resistance a la 
fatigue adequate, ce qui est primordial pour la duree de vie. Afin de choisir un «bon» detail de 
construction, il est important de se souvenir des parametres ayant une influence preponderante sur la 
duree de vie (§ 13.2.1 et 13.3.4). Outre la difference de contraintes Aa appliquee, il faut considerer les 
points suivants : 

• Le flux des contraintes doit etre le plus continu possible afin de minimiser les concentrations de 
contrainte (K t dans (13.16)). Ce flux peut par exemple etre perturbe par des elements rapportes 
(raidisseur, attache, gousset, semelle de renfort, etc. (tab. 13.30)). La concentration de contrainte 
est moins grande lorsque la transition entre les differentes pieces est arrondie. 

• La dimension des anomalies doit etre la plus petite possible, car la duree de vie est fortement 
influencee par la dimension de la fissure initiale oq (§ 13.3.4). Dans ce contexte, la transmission 
d'une force a travers des cordons d'angle ou des soudures a penetration partielle est perturbee par 
le manque de penetration, qui peut etre assimiie a une fissure. De tels details, dont la duree de vie 
est ties courte, sont par consequent classes avec une resistance a la fatigue tres faible; ils sont a 
deconseiller. 

• Le procede de soudage introduit des contraintes residuelles, notamment des contraintes residuelles 
de traction dans la region des soudures (§ 7.3.3). La fissure va done subir la totalite de la diffe- 
rence de contraintes 4c appliquee, meme si une partie du cycle est en compression (fig. 13.2). 

• Des traitements d'ameiioration peuvent etre appliques afin d'inttoduire des contraintes residuelles 
de compression. Cela a pour effet de reduire la difference de contraintes Act dans (13.10) ou 
(13.16), ce qui a pour consequence d'augmenter sensiblement la resistance a la fatigue de certains 
details de construction (§ 13.6.5). 

• Les details de construction doivent etre concus et fabriques de maniere a ce qu'il soit possible de 
realiser le controle de fabrication (assurance de qualit6), de faciliter le controle en service et de 
detecter les eventuelles fissures de fatigue avant qu'un effondrement catastrophique de l'ensemble 
de la structure ne se produise. 

II est egalement important de se mefier de la fissuration provoquee par des contraintes dues a des 
deformations imposees. Ces deformations sont de deux types : celles qui sont g6neralement negligees 
dans un calcul statique (noeuds de poutres a treillis admis articules, assemblages semi-rigides admis 
articuies, etc.) et celles qui sont dues a des deplacements differentiels (entre deux poutres-maitresses, 
entre une entretoise et une poutre-maitresse, deformations hors plan de l'ame, etc.). Les contraintes dues 
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aux efforts int6rieurs hyperstatiques dans les poutres a treillis sont par ailleurs a superposer aux 
contraintes provenant du calcul fait avec l'hypothese de nceuds articules. 

13.6.4 Assurance de qualite 

Comme il a it6 mentionne" au paragraphe precedent, le classement de chaque detail implique certaines 
conditions de preparation, d'execution et de controle des pieces. Les cordons de soudure situes dans des 
details de construction soumis a des sollicitations variables repelees, dues a des charges de fatigue, 
doivent satisfaire a la classe de qualire QB (§ 7.2.4) d€finie par la norme SIA 161, sauf dans le cas de 
certaines exceptions pour lesquelles la classe inrerieure QC est admise. 

D'une facon generate, la classe de qualite delink les exigences de quality des soudures. Elle a une 
influence sur les mesures a prendre lors du soudage (prdchauffage, position de soudure, etc.), sur le type 
et l'elendue des controles a effectuer (§ 7.3.5), sur les tolerances a respecter concernant le nombre et la 
taille des anomalies externes ou internes [13.35], ainsi que sur les couts de fabrication. Dans ce contexte, 
il faut mettre en garde contre les reparations inconsider^es. En effet, la reparation de pieces soud£es 
demande une bonne connaissance du comportement a la fatigue, faute de quoi la situation risque d'Stre 
aggravee ! 

II est par ailleurs indispensable de proceder a une surveillance elroite de la fabrication, de l'execution 
et du montage des elements soumis a des charges de fatigue. Tout changement par rapport aux plans doit 
etre soumis au responsable du projet. Cela concerne egalement les differentes attaches prevues pour aider 
au montage, notamment lorsque celles-ci sont soudees aux elements structuraux. II est important de 
preciser que m6me si ces «aides de montage» sont finalement enlevees et que l'endroit de l'attache est 
meute, il est n^cessaire de tenir compte de la presence de contraintes r6siduelles de traction et 
d'6ventuelles amorces de fissures creees par les soudures provisoires. 

13.6.5 Traitements d'amelioration 

II a deja ete vu au paragraphe 7.3.4 que les soudures contiennent des anomalies externes (sur- 
6paisseur, sous-epaisseur, caniveaux, decalage des bords) ou internes (fissures, deTauts de collage, 
manque de p£n6tration, inclusions et pores) qui constituent des fissures initiales et/ou crdent des 
concentrations de contrainte. Ces anomalies se situent dans des zones de discontinuity geomdtriques 
crepes par les changements de section dans un detail soude\ L'ensemble de ces effets se produit en general 
dans la zone influencee thermiquement par la soudure, dans laquelle des contraintes residuelles, souvent 
de traction, sont presentes (§ 7.3.3). Les pieds des cordons de soudure constituent un endroit particuliere- 
ment sensible a ces concentrations de contrainte et a ces contraintes residuelles. 

Les traitements d'amelioration (ou melhodes de parachevement) ont pour but de require les effets 
neTastes des concentrations de contrainte et des contraintes rdsiduelles de traction pour ameliorer la 
resistance a la fatigue des details de construction. Des exemples usuels d'amelioration sont cit6s dans le 
tableau 13.30, sans etre mentionnes en tant que tels. La resistance d'un joint bout a bout passe par 
exemple de 90 a 112 N/mm 2 lorsqu'il est meuie (on supprime ainsi l'effet d'entaille du caniveau), et la 
resistance d'une soudure longitudinale augmente de 80 a 100 N/mm 2 lorsque la discontinuite de la 
soudure est supprimde (il n'y a ainsi plus de concentration de contrainte a chaque extremite" de petit 
tron^on de soudure). Une augmentation supplementaire peut etre obtenue par des soudages automatiques, 
qui permettent de rdduire le nombre de discontinuity dues aux arrets de soudage. 

II existe par ailleurs des traitements d'amelioration pouvant etre appliques sp6cifiquement au pied des 
cordons de soudure utilises pour fixer par exemple des attaches, des raidisseurs ou des goussets (tab. 
13.30). On distingue deux groupes de traitements : 
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• Le premier groupe comprend les methodes destinees a amdliorer la forme gdometrique, en 
enlevant en meme temps, dans la mesure du possible, les anomalies situees au pied du cordon de 
soudure. Le meulage et le fraisage sont actuellement les methodes les plus couramment em- 
ployees, meme s'il semble qu'elles ne conduisent pas a de grandes ameliorations. D'autres tech- 
niques telles que la refusion TIG ou Plasma, qui consistent en une refonte des zones critiques, sont 
en general plus efficaces. 

• Le second groupe de traitements a pour but d'introduire des contraintes residuelles de 
compression, a la place de celles de traction, aux endroits contenant les anomalies de soudure. De 
telles contraintes residuelles sont dues a la plastification locale cre6e par martelage a l'aide d'un 
burin, d'aiguilles ou par grenaillage, le martelage avec un burin etant le plus efficace [13.36]. Ce 
sont les contraintes residuelles de compression qui ont pour effet de garder la fissure fermee pour 
tout ou partie du cycle de difference de contraintes Ao applique. Seule une partie reduite de la 
difference de contraintes contribue a la propagation de fissure, ce qui peut augmenter parfois 
sensiblement la duree de vie (jusqu'a 5 a 10 fois pour le martelage avec un burin). 

Les trous de boulons dans les elements en aluminium peuvent etre soumis a une expansion a froid 
afin d'augmenter leur resistance a la fatigue. 

On peut dire d'une maniere generale que le second groupe de traitements est plus efficace que le 
premier, et que les traitements d'amelioration sont plus efficaces pour des details de construction ayant 
une faible resistance a la fatigue. II est cependant necessaire de mentionner qu'il est actuellement encore 
difficile de contrfiler la qualite des traitements d'amelioration appliques. Une fois le detail ameliore, il est 
important de verifier lequel des details attenants devient a son tour determinant. Precisons encore une fois 
qu'aucun traitement d'amelioration ne peut remplacer la reflexion necessaire au debut du projet pour 
concevoir des details de construction ayant une bonne resistance a la fatigue. 



13.7 Verification de la securite a la fatigue 
13.7.1 Principes 

II est particulierement important de souligner qu'une bonne conception des details de construction 
sollicites a la fatigue doit etre faite en tenant compte des differents parametres pouvant avoir une in- 
fluence sur leur resistance a la fatigue (§ 13.2.1). Rappelons que tout changement abrupt de geometrie 
ainsi que les assemblages difficiles a executer, done a contrSler, sont a 6viter (§ 13.6.3). 

La verification de la securite a la fatigue, qui est a faire en complement a la verification de la sdcurite 
structurale (§ 2.4.6), est analogue a cette derniere. Elle a cependant la particularite de ne pas devoir etre 
faite avec la valeur extreme de la charge variable (charge de trafic, par exemple), mais avec l'effet cumule 
de l'ensemble des charges d'exploitation, en tenant compte de leur poids, de leur geometrie ainsi que de 
leur frequence. La^yerification de la securite a la fatigue consiste concretement a montrer que l'effet de 
fatigue des charges d'exploitation ne compromet pas la securite structurale pendant la duree de service 
prevue. D'une facon generale, cette condition peut s'ecrire de la facon suivante : 




(13.25) 



Sf a t : sollicitation de fatigue 
Rf at : resistance a la fatigue 

Yfat • facteur de resistance relatif a la securite a la fatigue 
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Pour prendre en consideration les incertitudes dans l'analyse a la fatigue d'une structure, les solli- 
citations de fatigue devraient etre multipliees par un facteur de charge. Les charges de fatigue normalisees 
Qf at definies par la norme SIA 160 contiennent cependant deja un facteur de charge appropri6; il ne faut 
done pas multiplier la sollicitation de fatigue par un facteur de charge. 

Les incertitudes relatives a la resistance a la fatigue sont quant a elles prises en compte par un facteur 
de resistance yf at . La norme SIA 161 definit une valeur yf at =1.1. Dans les cas ou les contraintes sous 
l'effet du poids propre, des actions permanentes et de la charge de fatigue sont toujours des contraintes de 
compression, le facteur de resistance yfat peut cependant etre admis egal a 1.0. 

La relation (13.25) est en apparence assez simple, dans la mesure ou elle est semblable a la forme de 
la verification de la securite structurale (2.13) habituellement utilis6e. Elle doit toutefois tenir compte du 
cumul des dommages, qui est fonction de la forme de la courbe de resistance a la fatigue du detail de 
construction considere et qui depend des sollicitations dues aux charges d'exploitation pendant la duree de 
service prevue (sect. 13.5). Les paragraphes suivants prdsentent differentes possibilites de formulations et 
de simplifications de (13.25), sans toutefois donner d'exemples numeriques d'application, ceux-ci etant 
contenus dans les volumes 1 1 et 12 pour respectivement les ponts roulants et les ponts. 

L'Eurocode 3 (chap. 9) traite de la verification a la fatigue des structures en acier sur la base d'un 
principe similaire a celui exprime par (13.25). L'application pour les differentes verifications presentees 
dans cette section est donnee dans les paragraphes correspondants. 



13.7.2 Verification avec la limite de fatigue 

Les essais de fatigue effectues pour des differences de contraintes aleatoires (sect. 13.5) ont demontre 
que la duree de vie d'un detail de construction tend vers l'infini lorsque toutes les differences de 
contraintes restent en dessous de la limite de fatigue Aoq. Cette observation peut Stre utilisee pour le 
dimensionnement en comparant la plus grande sollicitation de l'histogramme des differences de 
contraintes AO[ a la resistance exprimee par la limite de fatigue. Cela permet d'ecrire la relation generale 
(13.25) de la facon suivante : 

Aon 

M,max ^ -f (13.26) 



A<Ji,max '■ difference de contraintes maximale de l'histogramme de differences de contraintes Aoi 

dues aux charges d'exploitation 
Aod : limite de fatigue du detail considere (selon la figure 13.26, Aoq = 0.74 Acq pour m = 3) 

Cette verification conservatrice peut par exemple s'utiliser dans les cas suivants : 

• si seule la limite de fatigue est connue (et non pas toute la courbe de resistance), 

• si la duree de service n'est pas connue, 

• si la forme de l'histogramme des differences de contraintes n'est pas connue, 

• si Ton effectue un predimensionnement rapide. 

II faut cependant se mefier, lors de l'utilisation de (13.26), d'une augmentation future des sollicitations qui 
pourrait provoquer des differences de contraintes superieures a la limite de fatigue, done une probable 
initiation et propagation de fissure. 
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L'Eurocode 3 (§ 9.1.4) propose la relation suivante pour la verification de la securite a la fatigue 
avec la limite de fatigue : 

Aan 

Aa : itendue de contrainte (ou difference de contraintes) 
Aap : limite de fatigue 

Yff : coefficient partiel de sicurite pour les charges de fatigue ( YFf =1-0) 

jMf : coefficient partiel de securite pour la resistance a la fatigue valant, selon que I'acces pour 
I'inspection du detail lors des contrdles periodiques est garanti ou non : 
YMf = 1.00 om 1.15 pour les elements dont la ruine n'a pas pour consequence celle de la 
structure, 

YMf - 1-25 ou 1.35 pour les elements dont la ruine conduit rapidement a celle de la 
structure. 

13.7 J Verification avec le cumul des dommages 

Le cumul des dommages (sect. 13.5) permet de tenir compte de l'histogramme des differences de 
contraintes 4<7/ dues aux charges d'exploitation. Une procedure analytique simple n'est toutefois possible 
qu'avec la courbe de resistance extrapolee vers le bas (fig. 13.24), ce qui constitue une estimation 
conservatrice de la duree de vie, done de la securite" a la fatigue. La difference de contraintes equivaiente 
Aa e , definie selon (13.24) par le nombre total des cycles N tot et l'histogramme des differences de 
contraintes 4<7,-, peut alors etre utilisee pour exprimer dans (13.25) la sollicitation de fatigue. La 
resistance a la fatigue est quant a elle d6finie par la courbe de resistance a la fatigue du detail considere 
(fig. 13.26), avec une valeur de resistance Aor etablie avec le nombre total de cycles N tot (sans tenir 
compte de la limite la fatigue). La relation (13.25) prend alors la forme suivante : 

Ao e < (13.27) 
Yfat 

Aa e : difference de contraintes equivaiente correspondant au nombre total de cycles N tot 
(13.24) 

A<jR(N tot ) : resistance a la fatigue correspondant au nombre total de cycles N tot 

L'Eurocode 3 (§ 9.5.2) propose la relation suivante pour la verification de la securite a la fatigue 
avec le cumul des dommages : 

Aor 

y Ff Ao E < — 

Age ' etendue equivaiente de contrainte ( correspond d la difference de contraintes equivaiente 

Aa e )\, 
Aor : resistance a la fatigue 



Afin d'6viter de devoir chercher la valeur de la resistance a la fatigue Aor dans les courbes de 
resistance pour chaque valeur de N tot , il est plus pratique de pouvoir travailler directement avec la 
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resistance a la fatigue Aac donnde dans les planches, fixee par convention a 2- 10 6 cycles (§ 13.6.1). En 
appliquant (13.2) aux «couples» (Aa, N) valant respectivement (Aatf(N tot ), N tot ) et (Acq, 2-10 6 ), on peut 
ecrire : 

N tot = C [Aa^Ntod] ~ m (13.28 a) 

2- 10 6 = CAa c m (13.28 b) 

En eliminant la constante C de (13.28), on en tire : 

AaRHN tot ) = Aoc^j—J" (13.29) 

relation qui, introduite dans (13.27), permet finalement d'exprimer la verification de la securite a la 
fatigue avec le cumul des dommages de la facon suivante : 



0 



^TAa e < (13.30) 
2 • 10 6 J Yfat 



II convient de souligner que (13.30) est identique a (13.27), mais etalonne' a 2- 10 6 cycles. Cela a 
l'avantage de permettre la lecture des valeurs de Aac directement dans les planches, sans qu'il soit 
necessaire de passer par les courbes de resistance a la fatigue. 

L'Eurocode 3 (§ 9.5.2) propose la relation suivante pour la verification de la securite a la fatigue 
avec la resistance a la fatigue a 2- 10 6 cycles : 

y Ff Ao E . 2 < — 

•' etendue equivalente de contrainte pour 2 • 10^ cycles 
Aac ■' resistance a la fatigue pour 2 ■ 10 6 cycles de la categorie de detail concernee 



13.7.4 Verification avec des facteurs de correction 

La partie gauche de la figure 13.31 illustre les differents 616ments qui interviennent dans la veri- 
fication de la security a la fatigue avec le cumul des dommages : 

• les charges Sexploitation, representees par des modeles de trafic simplifies, 

• l'historique des contraintes correspondant, 

• rhistogramme des differences de contraintes AO[ qui en resulte, 

• le calcul du cumul des dommages, 

• la difference de contraintes equivalente Aa e qui en resulte. 

Cette demarche necessite le calcul du cumul des dommages et l'utilisation des courbes de resistance a la 
fatigue (sect. 13.6). Elle est done relativement compliquee, notamment en comparaison avec le calcul 
statique habituel, qui s'effectue en general a l'aide de modeles de charges simples. 
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dfl aux charges Sexploitation 



Effet de fatigue 

dfl a la charge de fatigue normalisee Q fat 



I 



detail de construction 



modele de la charge de fatigue 
QQQQ q 



modele de trafic 
Li _ ; ^h\ l-L ,, 




ligne i — detail de construction 
d'influence 



I 



historique des contraintes 
(§13.4.2) 


a 




passage 
(Tun train 


V 



I 



I 



positions de la charge de fatigue 

1 Qffi? 1 



lime L deuil dec 



ligne I — detail de construction 
d'influence 

contrainte maximale OmaxWQfa,) 
a QQQQ a 




- detail de construction 
contrainte minimale OmiitWQfat) 



histogramme des AOi 
(§13.4.3) 



I 



cumul des dommages 

(§13.5.2) 



T 



difference de contraintes due 
a la charge de fatigue 



difference de contraintes equivalente 

AOe 



Facteur de correction 



Fig. 1331 Principe du developpement du facteur de correction a pour la verification de la securite a la fatigue. 

La partie droite de la figure 13.31 montre qu'il est possible, en utilisant un modele de charge propre a 
la verification de la s6curit€ a la fatigue, d'obtenir une contrainte maximale o max et une contrainte 
minimale cr m ,„ en placant ce modele a chaque fois dans la position la plus defavorable. Toutefois, la 
difference de contraintes A<r(&Qf at ) due a ce modele de la charge de fatigue (y compris l'effet du coeffi- 
cient dynamique <P) ne represente en rien l'effet de fatigue du aux charges d'exploitation, mais elle a le 
grand merite de pouvoir etre facilement calculde. Pour obtenir la meme valeur que la difference de 
contraintes equivalents Aa e obtenue en tenant compte du cumul des dommages, il faut corriger la valeur 
de Ao{<PQf at ) avec un facteur de correction a, de facon a obtenir : 



Ao e = aAo(<PQ fat ) 



(13.31) 
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Aa e : difference de contraintes equivalente due au modele de trafic des charges d'exploi- 

tation 

a : facteur de correction 

Ao(<P Qf at ) : difference de contraintes calculee avec le modele de la charge de fatigue normalisee 

Qfau y compris l'effet de <P 
<P : coefficient dynamique 

Le facteur de correction a depend du systeme statique, de l'emplacement du detail de construction, 
des charges d'exploitation, du volume de trafic, de la dur6e de service prdvue ainsi que des courbes de 
resistance a la fatigue. Ces parametres sont deTmis dans les normes SIA 160 et 161, la norme SIA 161 
mettant a disposition de 1'ingenieur praticien les valeurs des facteurs de correction a a appliquer aux cas 
standard de ponts-routes, de ponts-rails et de voies de roulement de ponts roulants. Le developpement 
ayant permis d'6tablir les valeurs du facteur de correction est documente en detail dans [13.21]. 

Precisons encore que les facteurs de correction contenus dans la norme SIA 161 ont 6t£ etalonnes pour 
que la verification puisse etre faite a 2- 10 6 cycles, par analogie avec (13.30). La verification de la 
securite a la fatigue avec les facteurs de correction peut ainsi se baser directement sur la valeur Agq 
correspondant a la categorie du detail considere : 

aAcX0Qf at ) < (13.32) 
Yfat 

L'avantage de cette formulation est sa simplicite, car 1'ingenieur peut determiner Aa(<PQf at ) avec un 
calcul statique habituel (fig. 13.31). II est ensuite possible de verifier (13.32) en utilisant directement la 
valeur de la resistance a la fatigue donnee dans les planches en fonction du detail de construction 
examine, sans etre oblige d'utiliser les courbes de resistance. 

L'Eurocode 3 ne contient pas de verification de la securite a la fatigue avec des facteurs de 
correction. 
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Notations 



Majuscules latines 



A 


aire 


C 


centre de cisaillement 


C 


coefficient 


D 


diametre; rigiditd d'une plaque; coefficient 


E 


module d' elasticity 


F 


force 


G 


centre de gravite 


G 


poids propre; module de glissement; fonction limite 


H 


force de levier 


I 


moment d'inertie 


K 


constante de torsion 


L 


pression laterale 


M 


moment de flexion; moment de torsion ext6rieur 


n 


moment de flexion du second ordre 


N 


effort normal , 


JV 


effort normal du aux effets du second ordre 


P 


force de precontrainte (boulons) 


Q 


action (charge concentree); action variable 


R 


resistance ultime; reaction d'appui 


S 


section 


s 


sollicitation; moment statique 


T 


moment de torsion interieur; effort de traction (boulons); temperature 


V 


effort tranchant; effort rasant 


V 


effort tranchant dQ aux effets du second ordre 


w 


moment de resistance 


Y 


facteur de correction 


z 


module plastique 



Minuscules latines 

a dimension; epaisseur d'un cordon d' angle (gorge); bras de levier; ecartement entre poutres mixtes 

b distance entre les centres de gravity des ailes d'un profile en double t6; largeur; dimension; longueur 

d'un 616ment 

c demi-largeur d'aile (sections en t6 et en double td); largeur d'aile (autres sections) 

d dpaisseur d'ame; dpaisseur; diametre 

e excentricitd; pince des boulons; dpaisseur; ecartement des goujons; hauteur des nervures d'une t61e 

profilee 

/ rdsistance du materiau; frequence propre; fonction 

g poids propre reparti 

h hauteur 
k, ...,n nombre 
i rayon de giration 

k facteur de forme; coefficient de voilement; facteur d' amplification; coefficient 

/ longueur; port6e 

m masse par unite 1 de longueur; moment de torsion exterieur 
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, n coefficient d' equivalence acier-b£ton 

p entraxe des boulons; pression; probability 

q action (charge repartie) 

r rayon; distance; coordonnee polaire 

s largeur de la section de contact (cordon d'angle); abscisse curviligne; ecart type 

t epaisseur; temps 

u, v, w deplacements ou composantes d'un deplacement dans la direction des axes x, y, z 

v flux de cisaillement; flux de contraintes tangentielles; effort rasant par unitd de longueur; coefficient 
de variation 

w fleche; distance entre les axes de trusquinage 

x axe longitudinal; coordonnee dans la direction de l'axe x\ hauteur de la zone de belon comprimee (poutre 
mixte) 

y axe de forte inertie; coordonnee dans la direction de l'axe y 

z axe de faible inertie; coordonnee dans la direction de l'axe z 

Majuscules grecques 

T perimetre 

A difference 

E somme 

0 courbure; coefficient dynamique 

£2 aire d61imit6e par une ligne moyenne 

Minuscules grecques 

a angle; coefficient; rapport entre la longueur et la largeur d'une plaque 

P elancement de l'§me; caracteristique sectorielle de la section; coefficient; indice de fiabilit^ 

Y facteur de charge; facteur de resistance; charge volumique 

8 aire relative 

£ deformation specifique 

f axe principal de faible inertie (s'il ne correspond pas a l'axe z); axe z de la section d'un element d6form6; 

coefficient de forme de toiture 

T) axe principal de forte inertie (s'il ne correspond pas a l'axe y)\ axe y de la section d'un element d6form6; 

coefficient 

0 angle (coordonnee polaire) 

K coefficient de flambage; coefficient 

X 61ancement 

A coefficient d'61ancement 

/i coefficient de frottement; coefficient 

v coefficient de contraction laterale (Poisson) 

| axe x de la section d'un element deform£ 

7C pi 

p masse volumique; distance au centre de cisaillement; taux d' armature; rayon de courbure 

a contrainte normale 

T contrainte tangentielle 

<p angle de rotation autour de l'axe x; coefficient de fluage du b6ton; coefficient 

X rigidiuS relative 

yf facteur de charge; rapport des contraintes normales; rapport des moments 

<0 coordonnee sectorielle normalised; coefficient 
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Indices 



B boulon; voilement 

C centre de cisaillement 

D deversement; connecteur 

E Euler (flambage elastique); electrode (metal d'apport) 

G poids propre; fonction limite 

K flambage 

M relatif au moment 

N relatif a 1' effort normal 

Q action variable 

R resistance ultime 

5 sollicitation 

T dilatation thermique (pour coefficient de dilatation thermique af) 

V relatif a I 'effort tranchant 



a 


acier de construction; action concomitante 


b 


mixte 


c 


beton; compression; contact 


d 


valeur de dimensionnement 


e 


excentricit6 


f 


aile; semelle; frottement 


8 


valeur de comparaison (von Mises); flexion gauche 


ij, k, .. 


., n valeurs relatives a l'616ment i, j,k n 


k 


valeur caracteristique 


m 


valeur moyenne 


n 


section nette 


r 


valeur representative; rupture 


s 


section de contact (cordon d' angle); section resistante; raidisseur; armature 


t 


traction; temps 


u 


ultime 


V 


torsion uniforme (Saint- Venant); effort rasant 


w 


Sme; section de gorge (cordon d' angle); torsion non uniforme 


y 


limite d'61asticit£ 


x, y, i 


relatif aux axes x, y, z 


acc 


accidentel 


adm 


admissible 


cc 


Mton comprime; fluage du beton 


cs 


retrait du Wton 


CJ 


couvre-joint 


court 


de courte duree 


cr 


critique 


diag 


diagonale 


ef 


efficace; participant 


el 


61astique 


eq 


equivalent 


f 


de ruine (pour probabilitd de ruine pfi 


fat 


fatigue 


id 


idealise 


inf 


inferieur 
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Urn 


valeur limite indicative 


long 


de longue duree 


max 


maximal 


min 


minimal 


mont 


montant 


nec 


necessaire 


nom 


nominal 


pi 


plastique 


res 


residuel 


sent 


semelle de renfort 


ser 


6tat de service 


sup 


supeneur 


tot 


total 


K 


flambage 


P 


relatif au centre de cisaillement 




relatif a la torsion; effets differes (fluage et retrait du bdton) 


¥ 


relatif au rapport des moment 


CO 


sectoriel; pour le bimoment de torsion M m 


0 


valeur de reference; initial 


1 


relatif a une membrure de poutre ajouree ou de barre err6sillonnee 


2 


relatif a un montant de poutre ajouree; relatif a un dtresillon 


1, 2, ... 


valeurs particulieres 


OO 


valeur finale 


Exposants 




* 


valeur de dimensionnement basee sur une analyse probabiliste 




relatif a une section partielle 


• it nt 


premiere, deuxieme, troisieme derivee 


Resistance i 


ies matenaux 


fc 


valeur de calcul de la resistance a la compression du b&on 


fewm 


valeur moyenne de la resistance a la compression sur cube du b6ton 


few, min 


valeur minimale de la resistance a la compression sur cube du beton 


fu 


resistance a la traction de l'acier 


fy 


limite d'elasticitd de l'acier (f ya pour les sections mixtes) 


fys 


limite d'61asticit6 de l'acier d'armature 


Ob.2 


limite apparente d'elasticitd 


"h 


contrainte limite dlastique de cisaillement de l'acier 


Fonctions 




ch 


cosinus hyperbolique 


cos 


cosinus 



NOTATIONS 



J 

a 


d6riv6e 


max 


valeur maximale 


min 


valeur minimale 


sh 


sinus hyperbolique 


sin 


sinus 


tg 


tangente 


th 


tangente hyperbolique 


O 


fonction de repartition normale centr6e rdduite 



Notations particulieres au chapitre 13 «Fatigue» 



C, D, n constantes de materiau 

D, d dommage 

it, m pente des courbes de resistance a la fatigue 

N, n nombre de cycles 

Nq nombre de cycles correspondant a la limite de fatigue 

Ni nombre de cycles correspondant a la limite de troncature 

r p rayon plastique 

K facteur d'intensite de contrainte 

K c valeur critique du facteur d'intensite' de contrainte 

AK difKrence de facteurs d'intensite de contrainte 

AK t h valeur de seuil de la difference de facteurs d'intensite de contrainte 

K t facteur de concentration de contrainte 

Y facteur de correction 

Y e facteur de correction de forme 

Yf facteur de correction de dimension de plaque 

Y s facteur de correction de surface 

a facteur de correction 

a max contrainte maximale 

°min contrainte minimale 

Ao difference de contraintes 

AO{ i-eme difference de contraintes 

Aa e difference de contraintes equivalente 

Agq resistance a la fatigue a 2 ■ 10 6 cycles; classe de detail 

Aod limite de fatigue sous amplitude constante (a No cycles) 

Aol limite de troncature (a Ni cycles) 

Aor resistance a la fatigue 
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Get ouvrage constitue le premier volume de la serie consa- 
cree au domaine de la construction metallique. II traite de la 
conception et du dimensionnement des elements principaux, 
des assemblages des structures porteuses en acier et il contient 
les notions de base utilisees dans les volumes 11 et 12. 

Sous forme de chapitres modulaires, la matiere est presen- 
tee de maniere aussi generale que possible. Le dimensionne- 
ment est base sur les principes modernes de securite structu- 
ral et d'aptitude au service consideres dans les nouvelles 
normes suisses et europeennes. 

Le calcul de la resistance en section et le calcul des barres 
flechies ou comprimees sont a la base de tout dimensionne- 
ment. Les assemblages en tant qu'efements de liaison indis- 
pensables sont traites en detail. Les phenomenes d'instabilite 
sont egalement abordes, surtout dans I'optique de la concep- 
tion des structures metalliques. Un chapitre donne finalement 
des informations necessaires et utiles concernant le phenomene 
de la fatigue. 

Assorti de nombreux exemples numeriques, bases a la fois 
sur les normes SIA et les Eurocodes - ceux bases sur les Euro- 
codes paraissant dans une brochure separee - cet ouvrage 
s'adresse aux etudiants des premier et deuxieme cycles univer- 
sitalires ainsi qu'aux ingenieurs de la pratique. 
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